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«Now this is not the end. It is not even the
beginning of the end. But it is, perhaps, the
end of the beginning.»
- Winston Churchill

Résumé
Les barrages-poids en béton sont des structures essentielles aﬁn de régulariser les apports
en eau potable, la gestion des bassins hydrologiques et la génération d’électricité. Par
contre, la plupart des barrages-poids, au Québec, ont été conçus et construits au cours
du dernier siècle avec des méthodes d’analyse et des forces sismiques qui sont jugées
inadéquates aujourd’hui. En eﬀet, au cours des dernières décennies, les connaissances
en sismologie, en dynamique des structures et en génie parasismique ont grandement
évolué, rendant nécessaire la réévaluation des barrages existants aﬁn d’assurer la sécurité
du public. Actuellement, des méthodes déterministes, utilisant des facteurs de sécurité,
sont utilisées pour évaluer la sécurité des barrages. Cependant, étant donné le caractère
aléatoire des sollicitations sismiques et des incertitudes sur les matériaux et propriétés
d’un barrage, les méthodes probabilistes se révèlent plus adaptées et deviennent de plus
en plus populaires. L’une de ces méthodes est l’utilisation de courbes de fragilité. Ces
courbes sont des fonctions permettant de représenter la probabilité d’endommagement ou
de rupture d’une structure pour toute une gamme de chargement.
Ce projet de recherche présente donc le développement de courbes de fragilité pour éva-
luer la vulnérabilité sismique de barrage-poids en béton. La méthodologie est appliquée
à un barrage spéciﬁque, le barrage-poids aux Outardes-3, le plus grand barrage-poids en
béton au Québec. La méthode des éléments ﬁnis est utilisée pour modéliser ce barrage
et prendre en compte les diﬀérentes interactions entre le barrage, le réservoir et la fon-
dation. De plus, des résultats d’essais dynamiques in situ sont utilisés pour calibrer le
modèle numérique. Les courbes de fragilité sont ensuite générées à l’aide d’analyses dyna-
miques temporelles non linéaires aﬁn d’évaluer deux états limites d’endommagement : le
glissement à la base du barrage et le glissement aux joints de reprise dans le barrage. Les
incertitudes associées aux paramètres de modélisation et à la sollicitation sismique sont
incluses dans l’analyse de fragilité et ces sources d’incertitudes sont propagées à l’aide
d’une méthode d’échantillonnage. Une étude de sensibilité est également réalisée aﬁn de
déterminer les paramètres de modélisation ayant une inﬂuence signiﬁcative sur la réponse
sismique du système. L’incertitude associée à la variation spatiale des propriétés du bar-
rage est également prise en compte et est modélisée à l’aide de champs aléatoires ; cette
source d’incertitude peut s’avérer importante pour des ouvrages de grandes dimensions
comme les barrages.
Les résultats montrent que la variation spatiale des propriétés du barrage a un impact
minime sur la fragilité du barrage aux Outardes-3 et qu’elle pourrait être négligée. Malgré
tout, la méthodologie mise en place pour développer des courbes de fragilité applicables
aux barrages-poids est eﬃcace, pratique et donne d’excellents résultats. Par surcroît, un
des grands avantages des courbes de fragilité est qu’elles permettent d’obtenir des infor-
mations quantitatives sur la vulnérabilité d’un barrage au contraire des méthodes déter-
ministes actuelles.
Mots-clés : Barrage-poids en béton, sécurité des barrages, modélisation numérique,
vulnérabilité sismique, courbes de fragilité, variation spatiale, champs aléatoires.
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Chapitre 1
Introduction
1.1 CONTEXTE DE L’ÉTUDE ET PROBLÉMATIQUE
Les barrages sont essentiels au développement économique et social du Québec ; ceux-ci
permettent une gestion adéquate des bassins hydrologiques et permettent la production
de plus de 95% de l’énergie au Québec. Par contre, au cours des dernières années, les
dommages causés par les tremblements de terre à travers le monde ont montré la vulné-
rabilité sismique de ces ouvrages [21, 57, 91]. En eﬀet, les risques reliés aux barrages sont
considérables et les conséquences sociales et économiques liées à la rupture ou l’eﬀondre-
ment d’une structure hydraulique peuvent être catastrophiques. Au Québec, et à travers le
monde, de nombreux barrages et ouvrages hydrauliques ont été construits dans des zones
de forte sismicité et près de régions avec une concentration de population élevée. En raison
de leur importance énergétique et de la sécurité civile, les barrages et ouvrages hydrau-
liques doivent demeurer sécuritaires pendant et après un séisme. Ainsi, aﬁn de minimiser
ces risques et d’améliorer la sécurité sismique de ces ouvrages, plusieurs améliorations dans
les domaines de la sismologie et du génie parasismique ont eu lieu au cours des dernières
années ou font l’objet de recherche. D’une part, la compréhension des mécanismes donnant
lieu à des tremblements de terre s’est améliorée et les cartes d’aléa sismiques ont grande-
ment évolué. D’autre part, de nouvelles méthodes d’analyse et de conception des structures
hydrauliques ont été développées. Par contre, au Québec, la plupart des barrages-poids ont
été construits au cours du dernier siècle avec les technologies et connaissances de l’époque.
De plus, ces ouvrages ont pu subir des endommagements en fonction des conditions d’uti-
lisation et environnementales. Ainsi, plusieurs barrages existants pourraient être jugés non
sécuritaires par rapport à l’état actuel des connaissances ; une évaluation de la sécurité
et du risque de ces ouvrages est donc nécessaire. Par ailleurs, au Québec, la Loi sur la
sécurité des barrages (LSB) [36] et son règlement [37], qui sont entrés en vigueur le 11
avril 2002, obligent les propriétaires de barrages à évaluer périodiquement la sécurité de
leur ouvrage en fonction de leur état actuel et des forces sismiques en vigueur.
Plusieurs méthodes d’analyse sont disponibles pour évaluer une structure : elles peuvent
être déterministes ou probabilistes. Actuellement, des méthodes déterministes, utilisant
des facteurs de sécurité et des contraintes admissibles, sont utilisées pour évaluer la sé-
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curité des barrages. Ces méthodes sont souvent jugées trop conservatrices puisqu’elles
ne prennent pas en compte adéquatement les incertitudes reliées à la performance d’un
barrage ou d’une structure hydraulique ; la marge de sécurité associée à l’utilisation de
facteurs de sécurité est bien souvent inconnue et imprévisible [46, 84]. Étant donné le ca-
ractère aléatoire du mouvement du sol lors d’un séisme et des incertitudes reliées aux
propriétés d’un barrage (fondation, matériaux, amortissement, etc.), les méthodes proba-
bilistes sont beaucoup plus appropriées pour évaluer la sécurité sismique d’une structure.
L’une de ces méthodes fait appel aux courbes de fragilité. Les courbes de fragilité sont
des fonctions servant à estimer la probabilité d’endommagement d’une structure en fonc-
tion d’une intensité sismique. Ces courbes permettent de considérer les incertitudes sur la
demande sismique et la capacité structurale et estiment la vulnérabilité d’une structure
pour toute une gamme de sollicitations. De plus, elles peuvent servir à estimer les dom-
mages causés par un tremblement de terre et permettent de mieux planiﬁer et prioriser
les mesures de réhabilitation ou de mitigation. En fait, les courbes de fragilité sont une
composante essentielle d’une analyse probabiliste du risque sismique [25].
Le projet de recherche consiste donc à déterminer, de façon probabiliste, la vulnérabilité
sismique de barrages-poids en béton à l’aide de courbes de fragilité. Ce projet de recherche
porte sur un barrage en particulier, le barrage-poids aux Outardes-3.
Ce projet s’inscrit dans le cadre d’un axe de recherche du Centre de recherche en génie
parasismique et en dynamique des structures (CRGP) qui consiste à évaluer la vulnérabi-
lité sismique des structures au Canada et à développer des outils pour ce faire. Plusieurs
projets antérieurs eﬀectués par le CRGP ont permis d’étudier et de développer une mé-
thodologie pour l’utilisation des courbes de fragilité, principalement dans le domaine des
ponts. Par ailleurs, le CRGP possède une grande expertise au niveau du comportement
dynamique et de l’analyse sismique des barrages et ouvrages hydrauliques.
1.2 DESCRIPTION DE L’OUVRAGE
Le barrage-poids aux Outardes-3 a été choisi pour cette étude à cause de la géométrie
simple et quasi symétrique du barrage et du réservoir. Par ailleurs, le comportement
dynamique de cet ouvrage a été très documenté au cours des dernières années et ce barrage
ne possède, actuellement, aucun problème de sécurité ou de stabilité [9].
Le barrage-poids aux Outardes-3 (ﬁgure 1.1) fait partie de l’aménagement hydroélec-
trique aux Outardes-3, situé à environ 90 km de Baie-Comeau, sur la rivière aux Outardes.
La construction de l’aménagement a été achevée en 1968 et la centrale a été mise en service
en 1969. Le barrage-poids est composé de 19 plots avec une hauteur maximale de 80m
et une longueur en crête de 300m, ce qui en fait le plus grand barrage-poids au Québec.
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La largeur en crête est de 4,6m, alors que la largeur maximale de la base est de 62m ; le
volume total de béton est de 362 000m3. Trois galeries d’inspection sont localisées dans
le barrage à 20m, 57m et 75m sous le niveau de la crête. Le barrage repose sur une
fondation constituée principalement de gabbro anorthositique et de gneiss granitique [9].
Figure 1.1 – Barrage-poids aux Outardes-3
1.3 OBJECTIFS DU PROJET DE RECHERCHE
L’objectif principal du projet de recherche est donc de développer des courbes de fra-
gilité pour la vulnérabilité sismique d’un barrage-poids en béton. Plus précisément, ce
projet poursuit les objectifs spéciﬁques suivants :
1. Développer un modèle numérique décrivant de façon adéquate le comportement dy-
namique du barrage-poids aux Outardes-3 ;
2. Établir une méthodologie pour développer des courbes de fragilité analytiques ap-
plicables aux barrages-poids en béton ;
3. Générer les courbes de fragilité analytiques pour le barrage-poids aux Outardes-3 ;
4. Étudier la sensibilité de la réponse sismique du système barrage-réservoir-fondation
aux paramètres incertains ou aléatoires ;
5. Étudier l’eﬀet de la variation spatiale des paramètres de modélisation (propriétés
des matériaux) sur la fragilité du système.
1.4 CONTRIBUTIONS ET IMPORTANCE DE LA RECHERCHE
Au Québec, l’évaluation de la sécurité des ouvrages hydrauliques est principalement
limitée à des méthodes détermistes basées sur des facteurs de sécurité. Ces méthodes sont
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souvent beaucoup trop conservatrices, ne prennent pas en compte plusieurs sources d’in-
certitude et ne donnent pas une image complète de la vulnérabilité d’une structure et du
risque associé à cette structure. Ainsi, dans un contexte de réévaluation et de réhabilita-
tion des barrages existants et de contraintes budgétaires, les méthodes probabilistes sont
beaucoup plus appropriées aﬁn de prioriser les mesures d’intervention, de réhabilitation et
de mitigation. Actuellement, les méthodes d’évaluation probabilistes sont très peu utilisées
dans le domaine des barrages. En eﬀet, bien que quelques exemples soient disponibles aux
États-Unis, les courbes de fragilité n’ont jamais été utilisées au Québec pour l’évaluation
d’une structure hydraulique. Le projet de recherche permettra donc de mettre en place cet
outil d’évaluation dans un contexte québécois et de comparer l’utilisation des courbes de
fragilité avec les méthodes d’évaluation existantes pour en faire ressortir les avantages et
désavantages. Par ailleurs, les études de fragilité sur les barrages sont actuellement dans
un état embryonnaire et sont peu communes dans la littérature. Le projet permettra donc
de résumer l’ensemble des connaissances actuelles et d’améliorer les méthodologies déjà
disponibles au niveau de la modélisation, de l’estimation des courbes et du traitement de
l’incertitude. Finalement, à cause des grandes dimensions géométriques des barrages, la
variation spatiale des propriétés du barrage est une source d’incertitude importante, mais
qui est généralement négligée. Le projet permettra de prendre en compte la variation spa-
tiale des paramètres incertains (propriétés des matériaux) et de l’intégrer aux courbes de
fragilité. Il sera alors possible de déterminer l’impact de cette source d’incertitude sur la
fragilité et la vulnérabilité du système. Actuellement, l’intégration de la variation spatiale
des paramètres aux courbes de fragilité est peu courante et peu d’études détaillées sont
disponibles à ce sujet.
1.5 STRUCTURE DU DOCUMENT
Aﬁn de répondre aux objectifs du projet de recherche, le contenu de ce mémoire est
divisé en six chapitres. Il est à noter que le cinquième chapitre est un article présenté dans
une revue scientiﬁque. Ce document répond aux exigences de l’Université de Sherbrooke
pour un mémoire de format mixte.
Le deuxième chapitre présente une revue de littérature sur l’analyse sismique des
barrages-poids en béton, sur l’aléa sismique du Québec et sur les courbes de fragilité.
Les diﬀérents types de courbes de fragilité, les méthodes de développement et les quelques
exemples disponibles dans le domaine des barrages sont abordés.
Le troisième chapitre présente un résumé de la méthodologie adoptée aﬁn de générer
les courbes de fragilité pour le barrage-poids aux Outardes-3.
Le quatrième chapitre est consacré à la modélisation du système barrage-réservoir-
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fondation pour le barrage-poids aux Outardes-3. Les hypothèses de modélisation, le maillage,
les paramètres d’analyse, les conditions de chargement et les procédures d’applications des
charges sont détaillés. Les diﬀérentes vériﬁcations du modèle et la calibration de celui-ci
à l’aide d’essais dynamiques sont également présentées.
Le cinquième chapitre présente le détail du développement des courbes de fragilité
pour un barrage-poids en béton. La méthodologie pour la construction et l’estimation
des courbes de fragilité est décrite. La déﬁnition des paramètres incertains (propriétés
des matériaux et conditions de chargement), ainsi que la sélection des accélérogrammes
nécessaires à l’analyse de fragilité sont présentées. De plus, les résultats des analyses dyna-
miques temporelles non linéaires sont détaillés et une étude de sensibilité des paramètres
incertains sur la réponse du barrage est réalisée. L’impact de la variation spatiale du
coeﬃcient de friction sur les courbes de fragilité est également étudié.
Finalement, le dernier chapitre présente les conclusions du projet de recherche et donne
des orientations pour de futurs projets.

Chapitre 2
Revue de la littérature
Les barrages sont des ouvrages d’art majeurs conçus avec des technologies faillibles.
Bien que les ruptures de barrages soient extrêmement rares, les conséquences sociales et
économiques associées à de tels désastres sont énormes. Ainsi, la menace que peut repré-
senter la rupture d’un barrage est à l’origine de tous les eﬀorts mis en place pour assurer
la sécurité et la pérennité des ouvrages hydrauliques. Actuellement, les séismes repré-
sentent les désastres naturels les plus dévastateurs qui pourraient survenir au Canada et
au Québec [13]. Étant donné que les tremblements de terre peuvent causer la rupture ou
l’endommagement d’un barrage, énormément de recherches ont été consacrées à la com-
préhension du comportement dynamique des barrages et à l’évaluation de la vulnérabilité
de ceux-ci.
Ce chapitre présente un état de l’art sur le comportement structural des barrages lors
d’un séisme, sur l’analyse probabiliste des risques sismiques, sur l’aléa sismique du Québec,
ainsi que sur l’utilisation des courbes de fragilité pour évaluer la vulnérabilité sismique
d’une structure et, plus particulièrement, d’un barrage-poids.
2.1 COMPORTEMENT SISMIQUE DES BARRAGES-POIDS EN BÉTON
Le comportement structural d’un barrage lors d’un séisme est un phénomène très com-
plexe. Diﬀérentes phases de comportement sont présentes en fonction de l’intensité des
sollicitations. Pour de faibles sollicitations, le système barrage-fondation demeure essen-
tiellement linéaire et élastique ; les déplacements sont faibles et les déformations ne sont
pas permanentes. Pour des sollicitations plus importantes, le comportement devient non
linéaire, la ﬁssuration du béton survient et une redistribution des contraintes en découle.
Finalement, à des conditions près de la rupture, le comportement est fortement non li-
néaire à cause des déformations et de la ﬁssuration importantes. À cette étape, le barrage
devient instable et la rupture peut survenir, entraînant de graves dommages ou, dans des
situations extrêmes, une perte de contrôle du réservoir [41, 84].
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2.1.1 Charges et modes de rupture
De façon générale, les barrages-poids sont des structures consistant en une série de
monolithes de béton (plots) de section triangulaire situés côte à côte. La stabilité de ce type
de barrage est assurée par le poids propre qui sert à résister aux pressions hydrostatiques
et aux autres forces agissant sur le barrage. La ﬁgure 2.1 présente la coupe type d’un
barrage-poids ainsi que les principales charges. Dans la direction transversale, les plots
sont liés à l’aide de joints de dilation ou, dans certains cas, de clés de cisaillement.
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Figure 2.1 – Barrage-poids et chargements [40]
Deux types de chargements sollicitent un barrage : des charges statiques et des charges
dynamiques. Les principales charges statiques sont : le poids propre du barrage, la pression
hydrostatique du réservoir, les sous-pressions au niveau de la fondation, la poussée de la
glace et les contraintes engendrées par des changements volumétriques et les gradients
thermiques. Quant à elles, les charges dynamiques sont causées par l’action d’un séisme.
Les secousses sismiques induisent des forces d’inertie horizontales et verticales et une
poussée hydrodynamique du réservoir [19, 40].
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Plusieurs mécanismes d’endommagement et de rupture sont susceptibles d’être provo-
qués par les secousses sismiques : glissement à l’interface béton-roc ou sur un joint de
reprise de bétonnage ; ouvertures importantes des joints ou des ﬁssures ; rupture par écra-
sement du béton ; contraintes excessives dans la fondation ; renversement ; soulèvement ;
cognement sismique entre les plots ; déformations excessives rendant inopérables les sys-
tèmes mécaniques (évacuateur de crues, prises d’eau, etc.) [40,41]. Il est à noter que pour
des barrages bien dimensionnés et proportionnés, le soulèvement et le renversement ne sont
pas critiques [41]. Ainsi, les modes de rupture les plus critiques sont souvent le glissement,
la ﬁssuration et les contraintes trop importantes dans le béton du barrage.
2.1.2 Méthodes d’analyse sismique
Aﬁn d’évaluer la sécurité d’un barrage, il est nécessaire de procéder à l’analyse de celui-
ci. Deux approches sont généralement utilisées pour modéliser un barrage : la méthode
de gravité et la méthode des éléments ﬁnis. La première méthode suppose que le barrage
est inﬁniment rigide. L’équilibre des corps rigides permet donc la déﬁnition des forces
internes agissant sur les plans de rupture. La théorie des poutres est également utilisée
aﬁn de déterminer la distribution des contraintes. Cette méthode est grandement utilisée
dans la pratique à cause de sa simplicité [19,40]. Par contre, elle n’est pas applicable dans
le cas d’un comportement tridimensionnel (présence de pertuis ou de clés de cisaillement)
et elle néglige plusieurs phénomènes qui peuvent s’avérer importants. L’autre méthode se
base sur la théorie des éléments ﬁnis aﬁn de calculer les déformations et contraintes dans
le barrage. Cette méthode est beaucoup plus précise et permet une meilleure évaluation
du comportement d’un barrage [11]. La réponse globale d’un barrage est obtenue en cal-
culant d’abord l’eﬀet des charges statiques auquel l’on ajoute l’eﬀet des charges sismiques.
L’analyse des charges sismiques peut être réalisée avec trois méthodes. Une approche pro-
gressive doit être utilisée. Par contre, les méthodes plus avancées peuvent être utilisées
directement si la précision des analyses l’exige.
Méthode pseudo-statique : Dans cette méthode, le chargement sismique est idéalisé
par des forces d’inertie appliquées de façon statique à la structure. Ces forces d’inertie sont
obtenues en multipliant la masse par un coeﬃcient sismique. Cette méthode se base sur
l’hypothèse que l’ouvrage peut être représenté comme un corps rigide sans ampliﬁcation
des forces d’inertie. L’amortissement et les interactions entre le barrage, la fondation et
le réservoir sont également négligés [41]. À cause de ces hypothèses, cette méthode est
souvent inadéquate et trop simpliste. Elle peut donner des résultats sécuritaires ou non
sécuritaires.
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Méthode pseudo-dynamique : Cette méthode utilise les caractéristiques modales
de la structure (modes et périodes de vibration) et les caractéristiques de l’excitation sis-
mique décrites sous la forme d’un spectre. Une méthode simpliﬁée de réponse spectrale
se basant sur la déformée du mode fondamental ou une méthode classique de réponse
spectrale utilisant une combinaison modale (combinaison quadratique (CQ) ou combinai-
son quadratique complète (CQC)) pour obtenir les paramètres structuraux peuvent être
utilisées. Cette méthode reconnaît l’ampliﬁcation dynamique des forces d’inertie causée
par la ﬂexibilité du barrage. Par ailleurs, elle permet de tenir compte des interactions
barrage-fondation-réservoir [41].
Méthode dynamique temporelle : La méthode pseudo-dynamique ne permet pas
de tenir compte de la nature oscillatoire et transitoire des sollicitations sismiques. La
méthode dynamique temporelle peut être utilisée pour déterminer l’étendue, l’amplitude
et la durée des contraintes excessives dans le barrage. Cette analyse peut être linéaire
ou non linéaire. Les analyses non linéaires sont nécessaires lorsque la ﬁssuration et une
redistribution des contraintes se produisent. Ces analyses permettent également d’estimer
le glissement lorsque la demande sismique excède la résistance au cisaillement [41,62]. Selon
les hypothèses de modélisation, cette méthode permet d’inclure les eﬀets d’interaction
entre le barrage, le réservoir et la fondation. Ces études sont souvent complexes et doivent
être utilisées lorsque le niveau de précision le requiert, comme pour le développement de
courbes de fragilité.
2.1.3 Méthodes d’évaluation de la sécurité
Les résultats (contraintes, eﬀorts, déplacements, etc.) des analyses, qu’ils proviennent
de l’une ou l’autre des trois méthodes d’analyse ci-dessus, sont ensuite comparés avec la ca-
pacité du barrage aﬁn d’évaluer la sécurité de celui-ci. Cette comparaison s’eﬀectue à l’aide
de facteurs de sécurité et de contraintes admissibles selon des critères de performance. Les
critères de performance sont déﬁnis aﬁn d’assurer une marge de sécurité suﬃsante pour les
diﬀérents mécanismes de rupture possibles. Ces critères sont actuellement déﬁnis par les
normes de conception et d’évaluation des structures hydrauliques. Au Québec, les normes
applicables sont celles d’Hydro-Québec [40] ou de l’Association canadienne des barrages
(Canadian Dam Association) [11, 12].
Les structures hydrauliques peuvent être évaluées à l’aide de méthodes déterministes
ou probabilistes. Le méthodes déterministes permettent de déterminer si une structure est
sécuritaire ou non sans connaître la probabilité de défaillance réelle de celle-ci, alors que
les méthodes probabilistes permettent de déterminer la sécurité d’une structure pour une
probabilité de défaillance donnée ou de calculer cette probabilité. Les méthodes d’ana-
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lyse et d’évaluation sont actuellement eﬀectuées de manière déterministe. De ce fait, elles
sont souvent jugées trop sécuritaires puisqu’elles négligent plusieurs sources d’incertitudes
dans la demande et dans la capacité de la structure et qu’elles utilisent des cas de char-
gements extrêmes avec des probabilités d’occurrence très faibles [46, 78, 84]. Par ailleurs,
ces méthodes donnent très peu d’informations utiles sur la vulnérabilité et la ﬁabilité d’un
ouvrage. Pour répondre à ces problématiques, les méthodes d’évaluation probabiliste du
risque et de la sécurité deviennent de plus en plus populaires [78, 85].
2.1.3.1 Analyse probabiliste du risque
Une analyse probabiliste du risque (PRA (Probabilistic Risk Assessment)) est une mé-
thode permettant d’évaluer les incertitudes, la performance, la ﬁabilité et la vulnérabilité
d’un système aﬁn de mettre en place des mesures de mitigation du risque en fonction d’ob-
jectifs de performance et de sécurité [28]. Ces analyses ont initialement été développées
pour l’industrie nucléaire aﬁn d’évaluer la sécurité des centrales dans des zones densé-
ment peuplées et face à des événements extrêmes. Par la suite, ces analyses ont également
été adaptées aux domaines des transports, du bâtiment et des barrages. En utilisant une
analyse probabiliste pour analyser des événements sismiques, il convient de prendre en
compte les trois composantes suivantes [24, 25] :
– Analyse de l’aléa sismique : Cette étape consiste à déﬁnir la probabilité d’occur-
rence de diﬀérents niveaux d’intensité sismique.
– Évaluation de la fragilité sismique : Cette étape consiste à estimer la probabilité
d’atteindre un état limite d’endommagement en fonction de l’intensité sismique.
– Analyse du système et quantiﬁcation du risque : Cette étape consiste à déﬁnir
la séquence d’événements pouvant mener à l’endommagement du système et à estimer
les dommages et les pertes en résultant.
Lors d’une analyse probabiliste du risque, plusieurs états limites d’endommagement
(LS (Limit State)) sont déﬁnis aﬁn de décrire la performance du système. La probabilité
associée à chaque état limite est présentée à l’équation (2.1) [26,85]. Avec cette déﬁnition
et en combinant les trois composantes d’une PRA, il est possible d’estimer la probabilité
que les pertes soient supérieures à un niveau donné selon l’équation (2.2) [27, 68].
P [LS] =
∑
y
P [LS|IM = y]P [IM = y] (2.1)
P [Perte > c] =
∑
y
∑
LS
∑
d
P [Perte > c|DS = d]P [DS = d|LS]P [LS] (2.2)
Dans ces équations, DS (Damage State) représente un niveau de dommages, IM (Intensity
Measure) est la mesure d’intensité sismique, P [IM = y] est la probabilité d’occurrence du
niveau d’intensité sismique y, P [LS|IM = y] est la probabilité conditionnelle d’atteindre
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un état limite d’endommagement en fonction de l’intensité sismique y, P [DS = d|LS]
est la probabilité d’atteindre un niveau de dommages d en fonction d’un état limite et
P [Perte > c|DS = d] est la probabilité que les pertes soient supérieures à c en fonction
d’un niveau de dommages d.
La probabilité P [LS|IM = y] est déﬁnie comme la fragilité. La fragilité exprime donc
la capacité d’un système à résister un événement donné ; cet événement peut être bien en
dessous ou au-dessus de l’événement associé au cas de dimensionnement. L’évaluation de
la fragilité joue donc un rôle essentiel dans une analyse probabiliste du risque.
Les méthodes d’analyse probabiliste présentent cependant un inconvénient majeur dans
le domaine des barrages. Étant donné que le nombre d’études sur le sujet est restreint et
que le dimensionnement à la performance des structures hydrauliques est dans un état
embryonnaire, peu de données sont disponibles aﬁn de déﬁnir les niveaux de performance
et les états limites d’endommagement [49, 85].
2.2 ALÉA SISMIQUE DU QUÉBEC
2.2.1 Aléa sismique de l’Est du Canada
La région de l’Est du Canada est située dans une zone continentale stable à l’intérieure
de la plaque tectonique nord-américaine. Cette situation tectonique a pour conséquence
une activité sismique faible pour cette région. Malgré tout, plusieurs séismes d’importance
se sont produits par le passé et risquent de se reproduire dans le futur et dans cette
région. En fait, chaque année, plus de 450 séismes ont lieu dans l’Est du Canada. De ce
nombre, quatre vont excéder une magnitude de 4, 30 vont excéder une magnitude de 3 et
seulement 25 seront ressentis. Sur une période de 10 ans, au moins trois séismes auront une
magnitude supérieure à 5. Les séismes de magnitude 5 correspondent au seuil d’apparition
de dommages sur une structure [66].
L’aléa sismique se déﬁnit comme étant la probabilité d’occurrence d’un tremblement
de terre et le mouvement du sol en résultant. Même si les tremblements de terre peuvent
survenir partout au Canada, certaines régions présentent une plus grande probabilité de
dommage à la suite de mouvements du sol causés par un séisme. La carte présentée à la
ﬁgure 2.2 présente les zones les plus à risque de subir un séisme [66]. L’activité sismique,
pour l’Est du Canada, est principalement concentrée dans les régions de l’ouest du Québec,
de Charlevoix-Kamouraska et de la vallée du St-Laurent.
Au Canada, l’évaluation de l’aléa sismique est sous la responsabilité de la Commission
géologique du Canada. L’aléa sismique est décrit par une série de cartes d’aléas donnant
les valeurs d’accélération spectrale pour un aléa uniforme et pour des périodes de 0,2,
0,5, 1,0 et 2,0 secondes. Ces valeurs d’accélération sont données pour un amortissement
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Figure 2.2 – Carte simpliﬁée de l’aléa sismique pour le Canada [66]
de 5% avec une probabilité de dépassement de 2% en 50 ans, ce qui correspond à une
période de retour de 2475 ans [1]. Le graphe des quatre valeurs d’accélérations spectrales,
pour un lieu donné, permet d’obtenir le spectre d’aléas uniforme (UHS (Uniform Hazard
Spectrum)).
Hydro-Québec possède également sa propre base de données et ses propres cartes d’aléas
pour l’évaluation de la sécurité sismique de ses barrages. Ces données sont également issues
de la Commission géologique du Canada. Elles regroupent les accélérations de pointe au
rocher (APR) et les accélérations spectrales pour un aléa uniforme (5% d’amortissement
pour une période de retour de 2500 ans) et pour les périodes de 0,05, 0,1, 0,2 et 1,0 seconde
[39,41]. Il est important de noter que les données sismiques d’Hydro-Québec datent d’avant
les années 2000 et que notre connaissanc de l’aléa sismique du Québec a grandement évolué
depuis.
Étant donné que les secousses sismiques sont tridimensionnelles et que les accélérations
verticales aﬀectent considérablement la stabilité d’un barrage-poids, Hydro-Québec déﬁ-
nit également un spectre de calcul vertical pour l’analyse des ouvrages hydrauliques. En
l’absence d’information plus précise, ce spectre est déﬁni comme étant le 2/3 du spectre
de calcul horizontal [41] ; le ratio de 2/3 est une règle empirique provenant d’une moyenne
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d’enregistrements historiques. Plusieurs études remettent en question cette hypothèse.
En eﬀet, les données et enregistrements disponibles montrent que le ratio entre l’accé-
lération verticale et horizontale varie, de façon générale, entre 0,3 et 1,0 en fonction de
la magnitude, de la distance épicentrale, de l’environnement tectonique et de la période
spectrale [10, 44, 64]. Plusieurs études ont proposé des modèles pour déﬁnir une relation
entre les accélérations verticales et horizontales [2, 44]. Par contre, ces relations sont sou-
vent complexes, incomplètes et ont été développées pour des environnements tectoniques
diﬀérents du Québec ; très peu de données sont actuellement disponibles sur le sujet pour
l’Est du Canada.
2.2.2 Accélérogrammes compatibles avec le spectre d’aléa
uniforme
Aﬁn d’évaluer la vulnérabilité d’une structure à l’aide de courbes de fragilité, une série
représentative d’accélérogrammes est nécessaire. L’objectif est que l’enveloppe des spectres
de réponses des accélérogrammes obtenus soit compatible avec le spectre d’aléa uniforme
(UHS) de la région pour une certaine plage de périodes. De plus, la suite d’accélérogrammes
doit être en mesure de faire ressortir les incertitudes aléatoires reliées aux séismes.
Pour eﬀectuer une étude propre à un site, il est souvent nécessaire d’eﬀectuer une dé-
agrégation de l’aléa sismique pour déterminer les accélérogrammes (magnitude et distance
épicentrale) qui représentent bien le spectre cible. De façon générale, une secousse de petite
magnitude et de distance proche du site dicte le comportement pour les courtes périodes
tandis qu’une secousse de grande magnitude et de longue distance contrôle les longues pé-
riodes [6]. Puisque les barrages sont des structures très rigides ayant de courtes périodes
de vibration, il est possible de se limiter à une seule catégorie d’événements caractérisant
la plage des courtes périodes [41]. Par contre, pour les analyses non linéaires, il peut être
nécessaire d’avoir des événements caractérisant la plage des longues périodes. En eﬀet, lors
d’une analyse dynamique non linéaire d’un barrage, les périodes naturelles de vibration
sont non stationnaires ; elles s’allongent lorsque la rigidité diminue (ﬁssuration du béton,
etc.) [41].
Deux méthodes sont disponibles aﬁn d’obtenir des accélérogrammes compatibles, soit la
sélection d’accélérogrammes historiques et la génération d’accélérogrammes synthétiques.
2.2.2.1 Sélection d’accélérogrammes historiques
Cette méthode consiste à étalonner des enregistrements de séismes réels pour les rendre
compatibles pour une certaine plage de périodes. Les accélérogrammes sélectionnés doivent
avoir une magnitude et un contenu fréquentiel représentatif de la région à l’étude. De
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plus, les enregistrements doivent avoir été obtenus sur le rocher à une distance épicentrale
comparable à celle recherchée. Actuellement, les enregistrements historiques de séisme
de forte intensité sont très rares pour l’Est du Canada ; Hydro-Québec possède certains
enregistrements. Cependant, il est possible d’utiliser d’autres enregistrements ayant les ca-
ractéristiques recherchées (rapport a/v > 1,2, enregistrement au rocher) ; certains séismes
provenant de Californie possèdent ces caractéristiques [41]. Hydro-Québec [41] présente
une méthode d’étalonnage d’accélérogrammes historiques pour leur utilisation lors d’ana-
lyses dynamiques linéaires et non linéaires. Michaud [60] présente également une revue
de littérature exhaustive sur les diﬀérentes méthodes d’étalonnage pour des analyses non
linéaires.
2.2.2.2 Génération d’accélérogrammes synthétiques
Puisque les enregistrements historiques de forte intensité sont rares et que cette ap-
proche est seulement possible avec des enregistrements obtenus dans un environnement
tectonique similaire, il est souvent nécessaire de générer et d’utiliser des accélérogrammes
synthétiques compatibles avec le spectre d’aléas uniforme.
Une série d’accélérogrammes synthétiques, compatibles avec le CNBC 2010, a été dé-
veloppée pour l’Est du Canada en utilisant un modèle stochastique avec source ponctuelle
(ﬁnite-fault) [6,7]. Ce modèle tient compte de la géométrie des failles ainsi que leurs eﬀets
sur l’excitation et l’atténuation du mouvement du sol, pour une gamme de magnitudes
et des distances appropriées, et pour plusieurs conditions génériques de site. Ces accélé-
rogrammes ont été simulés pour deux magnitudes et pour deux ensembles de distances
épicentrales pour chaque magnitude. Une magnitude de 6, avec des distances de 10-15 km
et de 20-30 km pour obtenir la plage des courtes périodes du UHS et une magnitude de
7, avec des distances de 15-25 km et de 50-100 km pour obtenir la plage des longues pé-
riodes. Pour chacun des quatre ensembles, trois composantes aléatoires du séisme ont été
simulées à 15 locations aléatoires autour de l’épicentre. Ces simulations ont été eﬀectuées
pour des sols de classes A, C, D et E. Les trois composantes de chaque simulation peuvent
représenter trois composantes horizontales aléatoires ou deux composantes horizontales
orthogonales avec une composante verticale [6].
Lorsque ces accélérogrammes sont utilisés pour l’évaluation d’un site spéciﬁque, ceux-ci
doivent être étalonnés pour un UHS cible. Atkinson [6] présente une méthodologie pour
l’étalonnage de ses accélérogrammes pour une plage de périodes données. Les accéléro-
grammes de faible magnitude devraient être étalonnés pour une plage de période de 0,1
à 0,5 s, alors que les accélérogrammes de forte magnitude devraient l’être pour la plage
de 0,5 à 2,0 s. Michaud [60] présente également une comparaison, pour des analyses non
linéaires, entre les diﬀérentes méthodes d’étalonnage disponibles.
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2.3 COURBES DE FRAGILITÉ
Les courbes de fragilité sont un outil probabiliste de l’évaluation de la vulnérabilité
sismique d’une structure ; ces courbes sont une composante essentielle d’une analyse pro-
babiliste des risques sismiques. Les courbes de fragilité permettent de prendre en compte
le caractère aléatoire d’un séisme et les incertitudes reliées aux propriétés d’une structure.
Ces courbes sont très utiles puisqu’elles évaluent la vulnérabilité et la ﬁabilité d’une struc-
ture pour toute la gamme de chargements à laquelle la structure sera soumise [78]. Elles
permettent donc de mieux prioriser et planiﬁer les interventions. Les courbes de fragi-
lité décrivent la probabilité conditionnelle d’atteindre d’un état limite d’endommagement
pour un niveau donné d’intensité sismique tel que montré à la ﬁgure 2.3. Cette probabilité
conditionnelle peut être exprimée comme suit :
Fragilité = P [LS|IM = y] (2.3)
Dans cette équation, LS représente l’état limite d’endommagement, IM est la mesure
d’intensité du séisme et y est la condition réalisée pour la mesure d’intensité du séisme ;
c’est-à-dire, l’atteinte d’une intensité donnée.
Le choix de la mesure d’intensité (IM) doit permettre de faire ressortir adéquatement la
fragilité. Ce choix n’est pas une tâche facile lors du développement de courbes de fragilité
puisque cette mesure doit permettre de représenter de façon eﬃcace l’aléa sismique du site
et le comportement de la structure à l’étude. De plus, cette mesure doit être pratique et
facile d’implémentation et d’utilisation. Il a été démontré que l’accélération spectrale à la
période fondamentale (Sa(T1)) est la mesure d’intensité optimale pour évaluer la vulné-
rabilité sismique d’une structure particulière [56,79,90], alors que l’accélération de pointe
au rocher (APR) devrait être utilisée pour l’évaluation d’un portfolio de structures [72].
Par ailleurs, plusieurs études et guides recommandent d’utiliser l’accélération spectrale à
la période fondamentale de la structure puisque l’aléa sismique est généralement déﬁni en
termes d’accélérations spectrales [18, 25].
Il existe trois types de courbes de fragilité, soit basées sur le jugement d’experts, em-
piriques et analytiques.
2.3.1 Courbes de fragilité basées sur le jugement d’experts
Ce type de courbes est basé sur l’opinion et le jugement de plusieurs experts. Ces
courbes sont subjectives et peuvent être très variables suivant l’expérience des experts et
le niveau de rigueur utilisé lors des enquêtes. Des courbes de fragilité basées sur le juge-
ment d’experts ont été développées pour évaluer la vulnérabilité sismique des composantes
d’ouvrages hydroélectriques au Canada [50]. Cette étude se basait sur des informations
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Figure 2.3 – Exemple de courbe de fragilité
collectées en Californie avec l’aide de 71 experts [4]. Ces courbes sont diﬃcilement appli-
cables dans un contexte québécois puisque les caractéristiques des séismes pour l’Est du
Canada sont diﬀérentes par rapport à la Californie. De plus, les données de cette étude
sont très subjectives et il y a une grande généralisation des types de structure.
2.3.2 Courbes de fragilité empiriques
Ce type de courbes est basé sur des observations de dommages provoqués par un
séisme ou sur des observations expérimentales. Ces courbes de fragilité sont très rares
et diﬃciles à obtenir étant donné que les séismes sont des événements exceptionnels. De
plus, pour des barrages, il est diﬃcile, voire impossible, de simuler les dommages de façon
expérimentale [78]. Actuellement, aucune courbe de fragilité empirique n’est disponible
dans la littérature pour des barrages. Seulement quelques exemples sont disponibles pour
des ponts ou des bâtiments [83].
2.3.3 Courbes de fragilité analytiques
Lorsqu’il n’est pas possible d’obtenir suﬃsamment d’observations réelles de dommages
structuraux ou de données historiques de séismes, il est nécessaire de développer les courbes
de fragilité à l’aide d’une approche analytique [68]. Ce type d’analyse nécessite générale-
ment trois principales étapes : (a) la sélection d’accélérogrammes ; (b) l’échantillonnage
de la structure pour prendre en compte les incertitudes dans les propriétés (matériaux,
conditions de chargement, etc.) de celle-ci ; et (c) la génération des courbes de fragilité à
partir de la réponse sismique et de la capacité de la structure. La réponse sismique peut
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être obtenue par analyse dynamique incrémentale, analyse dynamique temporelle linéaire
ou non linéaire, analyse spectrale élastique ou analyse statique non linéaire.
Si l’on suppose que l’état limite d’endommagement d’une structure est lié à sa capacité
structurale C et que la mesure d’intensité du séisme est liée à la demande structurale D,
la fragilité ou la probabilité de rupture Pf peut également être décrite par l’équation (2.4)
Pf = P
[
D
C
≥ 1
]
(2.4)
Cette équation donne la probabilité que la demande sismique soit supérieure à la capacité
de la structure [68]. De façon plus rigoureuse, il est possible de réécrire les équations (2.3)
et (2.4) sous la forme d’une intégrale multiple (équation (2.5)) ; la fragilité revient donc à
intégrer les variables (aléatoires ou déterministes) X, déterminant la capacité structurale
et la demande sismique, sur le domaine de défaillance (D(X) ≥ C(X)).
Fragilité = Pf =
∫
D(X)≥C(X)
...
∫
f(X)dx (2.5)
Cette intégrale peut être résolue par diﬀérentes méthodes telles que : méthode de ﬁa-
bilité du premier ordre (FORM (First Order Reliability Method)), méthode de ﬁabilité
du second ordre (SORM (Second Order Reliability Method)), méthode d’échantillonnage
(Monte-Carlo (MCS (Monte Carlo Simulation)) ou Latin Hypercube Simulation (LHS))
ou méthode de la surface de réponse (RSM (Response Surface Method)) [78, 83].
Plusieurs études ont démontré que la fragilité peut être décrite de façon adéquate,
selon de la méthode de ﬁabilité du premier ordre, à l’aide d’une fonction de répartition
log-normale [26, 27, 79]. Ainsi, la fragilité est communément modélisée par une loi log-
normale de la forme suivante :
Pf (y) = Φ
[
ln(y/mR)
βR
]
(2.6)
Dans cette équation, Φ(·) est l’intégrale de la fonction de densité normale, y est la variable
de demande ou de contrôle déﬁnissant la mesure d’intensité sismique, mR est la médiane
de la capacité (exprimée dans des unités cohérentes avec la variable de contrôle y) et
βR est l’écart-type logarithmique de la capacité. L’équation (2.6) permet de représenter
l’équation (2.3) lorsque l’état des connaissances est parfait, c’est-à-dire, lorsqu’il y a pré-
sence d’incertitudes aléatoires uniquement ; ces incertitudes (par exemple, l’aléa sismique)
ne peuvent pas être réduites. Par contre, dans la réalité, plusieurs autres sources d’incer-
titudes sont présentes. Ces incertitudes sont reliées aux hypothèses faites lors de l’analyse
et aux limitations des bases de données pour déﬁnir le modèle et les propriétés des ma-
tériaux. Ces incertitudes épistémiques dépendent donc de la qualité des analyses et des
données disponibles ; ces incertitudes peuvent généralement être réduites en eﬀectuant des
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analyses ou des études plus poussées. Une estimation de la fragilité, prenant en compte les
incertitudes aléatoires et épistémiques, est obtenue à l’aide de la fragilité moyenne, déﬁnie
en remplaçant βR, l’incertitude combinée, dans l’équation (2.6) par [27, 85] :
βR =
√
β2RR + β
2
RU (2.7)
Où βRR et βRU sont respectivement l’incertitude aléatoire et épistémique. La valeur requise
pour caractériser l’incertitude épistémique est généralement issue de données disponibles
dans la littérature. Par contre, du fait du manque d’informations, cette source d’incertitude
est souvent négligée ou combinée avec l’incertitude aléatoire sans faire aucune distinction.
Il est à noter que d’autres distributions (Weibull, Normale, etc.) peuvent être utilisées
[26, 34].
2.3.4 Développement des courbes de fragilité analytiques
L’utilisation des courbes de fragilité dans le domaine des barrages est récente. Ainsi,
les études sur le sujet sont peu nombreuses [32–34, 54, 85]. Malgré tout, les méthodes,
techniques et théories développées pour les courbes de fragilité de ponts et de bâtiments
sont applicables aux barrages [54, 78]. Plusieurs méthodes sont disponibles pour générer
des courbes de fragilité. Cette section présente donc les trois principales approches utilisées
pour le développement de courbes de fragilité analytiques.
2.3.4.1 Méthode du modèle de la demande sismique
Cette méthode consiste à développer des modèles probabilistes de la demande sismique
et de la capacité sismique aﬁn d’obtenir les courbes de fragilité d’une structure. En sup-
posant que la capacité et la demande suivent une loi log-normale, une solution explicite
de la fragilité peut être obtenue et est présentée à l’équation (2.8) [68,73]. Cette approche
est la plus répandue et la plus populaire dans la littérature. Elle n’a toutefois jamais été
utilisée dans le domaine des barrages.
Pf = Φ
⎡⎣ ln(SD/SC)√
β2RU + β
2
D + β
2
C
⎤⎦ (2.8)
Dans cette équation, SC est la médiane de la capacité structurale, SD est la médiane de
la demande sismique, βD est l’écart-type logarithmique de la demande, βC est l’écart type
logarithmique de la capacité et βRU est l’incertitude épistémique. Cette dernière valeur
est souvent incluse dans l’incertitude de la demande et de la capacité sans faire aucune
distinction [73].
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En se référant à l’équation (2.8), on peut constater qu’il est nécessaire de modéliser la
demande sismique pour générer des courbes de fragilité analytiques. Plusieurs méthodo-
logies ont été développées pour accomplir cette tâche. La méthode la plus rigoureuse est
l’utilisation d’analyses dynamiques temporelles non linéaires pour déterminer la demande
sismique. Cette méthode a été identiﬁée comme la plus coûteuse en temps de calcul, mais
comme étant la méthode la plus ﬁable [79].
La première étape consiste à sélectionner une série d’accélérogrammes représentatifs
du site à l’étude. Cette série d’accélérogrammes doit être en mesure de faire ressortir les
incertitudes aléatoires reliées aux séismes. À la suite de la sélection d’accélérogrammes,
un modèle de la structure doit être développé et celui-ci doit être échantillonné. L’échan-
tillonnage probabiliste du modèle permet de prendre en compte les incertitudes reliées aux
caractéristiques structurales (matériaux, fondation, amortissement, géométrie, etc.) de la
structure à l’étude. Cette étape est eﬀectuée aﬁn d’obtenir N échantillons statistique-
ment diﬀérents de la structure. Le nombre N est déterminé aﬁn d’obtenir une dispersion
adéquate des résultats. Les paramètres incertains doivent donc être déﬁnis comme des
variables aléatoires ; une fonction de densité de probabilité doit être assignée pour chaque
paramètre incertain. Il est recommandé d’eﬀectuer une analyse de sensibilité préliminaire
aﬁn de réduire le nombre de paramètres incertains considérés dans l’analyse de la fragi-
lité [71]. L’échantillonnage est généralement eﬀectué avec la méthode du Latin Hypercube
Simulation (LHS). La méthode du LHS implique d’échantillonner N valeurs des p para-
mètres. La fonction de densité de probabilité de chaque paramètre est donc divisée en N
intervalles équiprobables et une valeur est sélectionnée aléatoirement dans l’intervalle. Les
N valeurs obtenues pour chaque paramètre sont ensuite jumelées aléatoirement avec les
autres variables. On obtient donc N échantillons du modèle numérique. Cette méthode
permet de couvrir complètement les distributions de chaque variable aléatoire en les stra-
tiﬁant [59]. Il est à noter que plusieurs études ont montré que les incertitudes reliées aux
caractéristiques structurales (matériaux) peuvent être négligées, puisque l’incertitude re-
liée aux accélérogrammes et à la géométrie domine largement la variabilité de la réponse
sismique [27, 71].
La prochaine étape consiste à déterminer les modèles probabilistes de la demande sis-
mique (PSDM (Probabilistic Seismic Demand Model)). Chaque échantillon de la structure
est couplé avec un accélérogramme, non étalonné, et une analyse dynamique temporelle
non linéaire est eﬀectuée pour chaque échantillon. Les réponses maximales de composantes
critiques de la structure sont mesurées. Les éléments de réponse sont déterminés en fonc-
tion des états limites d’endommagement établis. La relation entre la réponse maximale et
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la mesure de l’intensité des accélérogrammes peut être déﬁnie par une loi de puissance [18] :
SD = a · IM
b (2.9)
Ainsi, avec un grand nombre d’analyses temporelles non linéaires, il est possible d’obtenir
un modèle probabiliste de la demande sismique à l’aide d’une régression linéaire dans
l’espace logarithmique. Il est également possible de développer les modèles de demande à
partir d’analyses dynamiques incrémentales avec un nombre restreint d’accélérogrammes
[56, 90].
Une fois la demande sismique déterminée, il est nécessaire de préciser la capacité ou
l’état limite d’endommagement. La capacité est souvent évaluée à partir de jugement
d’expert, de données expérimentales, de méthodes analytiques ou d’analyses dynamiques
incrémentales [90]. Finalement, la capacité et la demande sont couplées, en utilisant une
distribution log-normale, selon l’équation (2.8).
2.3.4.2 Méthode du maximum de vraisemblance
Cette méthode a été développée par Shinozuka [79] pour le développement de courbes
de fragilité empiriques de ponts à la suite du séisme de Kobe, en 1995, et pour le déve-
loppement de courbes de fragilité analytiques pour la région de Memphis. À l’instar de
la méthode précédente, des analyses dynamiques temporelles non linéaires sont réalisées
aﬁn d’obtenir la réponse d’un ensemble d’échantillons. La sélection des accélérogrammes
et l’échantillonnage des paramètres incertains suivent la même procédure que pour la
méthode du modèle de la demande sismique.
À partir de la réponse de chaque échantillon du modèle, il est possible d’obtenir les
deux paramètres (médiane et dispersion) de l’équation (2.6). Les paramètres sont estimés
en maximisant la fonction de vraisemblance suivante :
L =
N∏
i=1
[Pf (yi)]
xi [1 − Pf (yi)]
1−xi (2.10)
Dans cette équation, Pf représente l’équation (2.6), yi est la mesure d’intensité sismique
à laquelle l’échantillon est soumis, N est le nombre total d’échantillons et xi = 1 ou 0
suivant que l’échantillon a atteint un état limite donné ou non. Malgré sa simplicité et
son eﬃcacité, peu d’exemples de cette méthode sont disponibles dans la littérature [79] ;
la plupart des études préférant la méthode du modèle de la demande sismique pour sa
plus grande robustesse.
2.3.4.3 Méthode d’échantillonnage avec normalisation de l’intensité sismique
Les courbes de fragilité peuvent être facilement obtenues si la demande sismique et
la capacité structurale peuvent être déﬁnies de façon explicite ou si les modèles de de-
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mande sismique ont une corrélation et une dispersion adéquates. Par contre, pour des
systèmes complexes où ces paramètres ne peuvent être formulés de façon explicite ou avec
une précision adéquate, il est nécessaire d’utiliser une méthode d’échantillonnage pour la
génération des courbes de fragilité. La principale méthode est la simulation Monte-Carlo
(MCS) ; cette méthode est la plus générale pour obtenir les courbes de fragilité puisqu’elle
s’applique en n’eﬀectuant aucune hypothèse sur la distribution de la fragilité [45, 78].
La MCS est très utile et simple d’utilisation pour les systèmes complexes faisant interve-
nir plusieurs paramètres déﬁnis comme des variables aléatoires. Cette méthode fonctionne
en générant plusieurs échantillons du système à l’aide des fonctions de densité de pro-
babilité des variables aléatoires et en évaluant si l’état limite d’endommagement a été
atteint pour un chargement donné. Lorsque ce processus est réalisé pour un grand nombre
d’échantillons, la probabilité de défaillance ou la fragilité s’exprime :
Pf =
nf
N
(2.11)
Dans cette équation N est le nombre total d’échantillons simulés et nf est le nombre
d’échantillons ayant atteint l’état limite. Plus le nombre d’échantillons est important, plus
les résultats d’une MCS convergent vers une solution de forme fermée pour la fragilité.
Puisque le nombre d’échantillons ne peut pas être inﬁni, la MCS est toujours sujette à des
erreurs d’échantillonnage [45]. De plus, la convergence de la MCS, en terme de variance,
est lente. Ainsi, pour des analyses non linéaires, cette méthode peut être très coûteuse en
temps de calcul.
La méthode du Latin Hypercube Simulation (LHS) permet de résoudre cette problé-
matique puisqu’elle permet d’eﬀectuer un échantillonnage aléatoire en reproduisant les
distributions des paramètres aléatoires avec beaucoup plus d’eﬃcacité que la MCS et né-
cessite un moins grand nombre de simulations pour obtenir une variance adéquate des
probabilités estimées [59].
Les courbes de fragilité sont générées en calculant la probabilité de défaillance, selon
l’équation (2.11), pour plusieurs niveaux d’intensité sismique. La sélection des accéléro-
grammes et l’échantillonnage des paramètres incertains sont eﬀectués avec la même procé-
dure que pour la méthode du modèle de la demande sismique. Les diﬀérentes probabilités
de défaillance peuvent être obtenues en normalisant un ensemble d’accélérogrammes à dif-
férents niveaux d’intensité sismique ou en utilisant diﬀérents accélérogrammes pour chaque
niveau d’intensité. Cette dernière méthode est préférable puisque le contenu fréquentiel
et les propriétés d’un accélérogrammes dépendent fortement de son intensité [8] ; elle né-
cessite cependant un nombre élevé d’accélérogrammes compatibles. Une fois le nombre
de valeurs ponctuelles de la probabilité de défaillance suﬃsant, l’équation (2.6) peut être
utilisée pour estimer la fragilité du système.
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Trois méthodes sont principalement disponibles pour estimer les paramètres de l’équa-
tion (2.6). Ces méthodes sont : la méthode du maximum de vraisemblance, la méthode
des moindres carrés générale et la méthode des moindres carrés dans l’espace linéaire [8].
La première méthode consiste à maximiser la fonction de vraisemblance suivante :
L =
m∏
i=1
(
ni
zi
)
[Pf(yi)]
zi [1 − Pf(yi)]
ni−zi (2.12)
Cette méthode revient à résoudre le problème d’optimisation suivant :
{
m̂R, β̂R
}
= argmax
mR,βR
m∑
i=1
{
ln
(
ni
zi
)
+ zi ln(Pf(yi)) + (ni − zi) ln(1 − Pf(yi))
}
(2.13)
Dans ces équations, m̂R et β̂R représentent respectivement les estimateurs de la médiane
et de la dispersion, m est le nombre de niveaux d’intensité, ni est le nombre d’échantillons
total au niveau i, zi est le nombre d’échantillons ayant atteint l’état limite au niveau i, yi
est le niveau d’intensité i et Pf représente l’équation (2.6).
La méthode des moindres carrés générale consiste à résoudre le problème d’optimisation
suivant, les variables ayant été déﬁnies précédemment :
{
m̂R, β̂R
}
= argmin
mR,βR
m∑
i=1
(
zi
ni
− (Pf(yi))
)2
(2.14)
Finalement, la dernière méthode consiste à eﬀectuer la méthode des moindres carrés
dans l’espace linéaire après avoir eﬀectué une transformation des données. La transforma-
tion des données yi et Pfi est alors la suivante :
y∗i = ln(yi) (2.15)
P ∗fi = Φ
−1
(
zi
ni
)
(2.16)
D’un point de vue statistique, la méthode du maximum de vraisemblance est à pri-
vilégier puisque la méthode des moindres carrés néglige une propriété fondamentale des
données. En eﬀet, la variance des probabilités de défaillance observées n’est pas constante,
ce qui est en violation d’une des hypothèses de la méthode des moindres carrés [8]. Néan-
moins, la méthode des moindres carrés peut être utilisée si elle permet d’obtenir une
meilleure approximation des données numériques.
2.3.5 Courbes de fragilité dans le domaine des barrages
La méthode d’échantillonnage est celle utilisée pour la plupart des études dans le do-
maine des barrages. La MCS est utilisée pour déterminer la fragilité des barrages en
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fonction du niveau d’eau dans le réservoir [22, 28, 78]. De plus, les quelques études dis-
ponibles pour la vulnérabilité sismique de barrages-poids en béton utilisent une méthode
d’échantillonnage avec MCS ou LHS pour déterminer la fragilité [32–34,54, 63, 85, 93].
La première étude sur le sujet a été réalisée par Tekie et Ellingwood [85] pour le barrage-
poids de Bluestone en Virginie-Occidentale. Les courbes de fragilité pour la vulnérabilité
sismique ont été développées à l’aide d’une méthode d’échantillonnage LHS. Les courbes
de fragilité ont été développées pour quatre états limites d’endommagement, soit la ﬁs-
suration du béton aux joints de reprise, les déformations de la fondation, le glissement
à l’interface béton-roc et le déplacement relatif de la crête du barrage par rapport à sa
base. Diﬀérents niveaux d’endommagement ont été déﬁnis pour chaque état limite ; aucune
incertitude n’a été associée au niveau d’endommagement. Un total de neuf paramètres in-
certains ont été déﬁnis dans cette étude. Douze échantillons du modèle ont été obtenus à
l’aide de la méthode du LHS et ont été couplés avec douze accélérogrammes historiques.
Ces échantillons ont été analysés pour six niveaux d’intensité sismique, en étalonnant les
accélérogrammes par rapport à l’accélération spectrale évaluée à la période fondamentale,
aﬁn d’obtenir les courbes de fragilité. Des analyses dynamiques temporelles non linéaires
ont été réalisées en incluant les eﬀets d’interaction barrage-réservoir-fondation. Une es-
timation de la fragilité a ensuite été obtenue, pour chaque état limite à l’étude, à l’aide
d’une distribution log-normale, telle que présentée à l’équation (2.6). Dans cette étude,
l’incertitude combinée a été obtenue directement sans faire de distinction entre les in-
certitudes aléatoires et épistémiques. Les paramètres mR et βR de l’équation (2.6) ont
donc été obtenus directement par traitement statistique des résultats des analyses. Une
bonne corrélation a été obtenue entre les résultats des simulations et la distribution log-
normale. Une étude de sensibilité a également été eﬀectuée pour déterminer les paramètres
incertains ayant la plus grande inﬂuence sur la fragilité. Cette étude a démontré que la
variabilité dans la réponse est largement dominée par l’incertitude reliée aux séismes et
au coeﬃcient de friction pour l’état limite relié au glissement.
Ghanaat et al. [33] ont utilisé la même méthodologie pour évaluer la vulnérabilité du
barrage de Mühleberg en Suisse. Trente échantillons ont été obtenus avec la méthode du
LHS et ont été simulés pour huit niveaux d’intensité sismique en étalonnant les accélé-
rogrammes en fonction de l’accélération de pointe au rocher ; six paramètres incertains
ont été considérés. L’état limite à l’étude était le glissement à l’interface béton-roc et un
seul niveau d’endommagement a été considéré, soit le début du glissement. Les analyses
dynamiques temporelles non linéaires ont été réalisées à l’aide des logiciels SAP2000 et
LS-Dyna. Une distribution log-normale (équation (2.6)) a été utilisée pour représenter les
résultats. Les paramètres de la fonction log-normale ont été estimés par la méthode des
moindres carrés dans l’espace linéaire. La fragilité a également été étudiée en considérant
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uniquement l’incertitude aléatoire reliée au séisme, toutes les autres sources d’incertitudes
étant ﬁxées à leur valeur médiane. Il a été montré que plusieurs autres facteurs ont une
inﬂuence non négligeable sur la fragilité du barrage.
Ghanaat et al. [32,34] ont également étudié la vulnérabilité sismique d’un autre barrage
à l’aide de la méthode du LHS. Cette étude a été divisée en deux parties, l’une sur une
section barrage-poids et l’autre sur une section d’évacuateur de crue incluant les piliers et
les vannes radiales de l’évacuateur. La première partie avait pour objectif de développer
une nouvelle méthodologie simple et pratique pour le développement de courbes de fragilité
pour un barrage-poids [34]. Cette fois-ci, onze paramètres incertains ont été déﬁnis et un
facteur de directionnalité entre les composantes verticales et horizontales des séismes a
été considéré comme un facteur aléatoire. Des analyses préliminaires, avec un modèle de
matériau non linéaire pour le béton, ont été réalisées aﬁn de déterminer les modes de
ruptures potentiels du barrage lors d’un séisme. Ces analyses ont permis de déterminer
que, dans tous les cas, la rupture survenait par ﬁssuration à l’interface barrage-fondation
ou au joint de reprise situé au changement de pente sur la face aval du barrage. Le
modèle a ensuite été modiﬁé aﬁn de limiter les zones de non-linéarité et les deux états
limites à l’étude étaient le glissement à l’interface béton-roc et le glissement du joint de
reprise au changement de pente. Un seul niveau d’endommagement a été déﬁni, soit le
début du glissement. Dix échantillons ont été obtenus avec la méthode du LHS et une
analyse dynamique incrémentale (IDA (Incremental Dynamic Analysis)) a été réalisée
pour chaque échantillon jusqu’à l’atteinte de l’état limite d’endommagement. La mesure
d’intensité était l’accélération de pointe au rocher et les analyses temporelles non linéaires
ont été eﬀectuées avec le logiciel LS-Dyna. Les échantillons ont ensuite été classés en ordre
et les probabilités de défaillance ont été calculées avec l’équation (2.17).
Pf = 100%
(
n − 0.5
N
)
(2.17)
Dans cette équation n est le rang de l’échantillon et N est le nombre total d’échan-
tillons. L’utilisation d’une IDA avec une méthode d’échantillonnage permet une meilleure
estimation de la fragilité que l’équation (2.11). En eﬀet, cette méthode permet de dé-
terminer précisément le niveau de l’intensité sismique lors de l’atteinte de l’état limite
pour chaque échantillon. En revanche, l’équation (2.11) donne uniquement le pourcentage
d’échantillons ayant atteint l’état limite pour un nombre restreint de niveaux d’intensité
sismique ; la rupture d’un échantillon ayant pu se produire à une intensité plus faible que
celle utilisée pour calculer la probabilité de l’équation (2.11). Malgré tout, l’utilisation
d’analyses dynamiques incrémentales pour déterminer l’intensité sismique à la défaillance
de chaque échantillon nécessite un temps de calcul beaucoup plus important que l’utili-
sation de l’équation (2.11). Une distribution de Weibull (équation (2.18)) a ensuite été
26 Chapitre 2. Revue de la littérature
utilisée pour estimer les courbes de fragilité.
Pf(y) = 1 − exp
[
−
(
y
λ
)k]
(2.18)
Les paramètres k et λ ont été déterminés par traitement statistique des résultats.
La deuxième partie portait sur le développement de courbes de fragilité pour une
section de l’évacuateur de crue du même barrage [32]. La même méthodologie que pour le
barrage de Mühleberg a été utilisée dans ce cas. Trente échantillons ont été obtenus avec
la méthode du LHS et ont été simulés pour six niveaux d’intensité sismique en étalonnant
les accélérogrammes en fonction de l’accélération de pointe au rocher. Le seul état limite
à l’étude était le glissement des piliers de l’évacuateur. Les analyses ont été eﬀectuées
avec un modèle non linéaire de béton prenant en compte la ﬁssuration du béton ainsi
que la plastiﬁcation et la rupture des ancrages et armatures. Le début du glissement était
déterminé selon les résultats de ces analyses. Il est à noter que les trois études de Ghanaat
ne considèrent que le début du glissement pour déﬁnir la rupture et l’atteinte des états
limites. Par contre, même si le glissement débute, le barrage peut tout de même demeurer
stable, le facteur critique est plutôt la magnitude et la gravité des déplacements dus au
glissement.
Lupoi et Callari [54] ont développé des courbes de fragilité pour la vulnérabilité sismique
du barrage-poids de Kasho, au Japon, en utilisant des simulations de Monte-Carlo. Les
états limites à l’étude étaient la déformation excessive du barrage, la ﬁssuration aux joints
de reprise et le glissement à l’interface béton-roc. Un modèle probabiliste de la demande
a été obtenu en calculant la réponse du barrage avec dix accélérogrammes historiques ;
les propriétés du barrage ont été ﬁxées à leur valeur médiane. Des analyses dynamiques
linéaires ont été réalisées pour une accélération de pointe au rocher (APR) de 0,1 g et le
modèle numérique a été calibré à partir de mesures lors du séisme de Tottori en 2000.
La demande a été déﬁnie pour huit autres valeurs de l’APR (0,1 à 0,9 g) en supposant
une réponse linéaire du barrage ; cette hypothèse peut être inadéquate puisqu’après la
ﬁssuration, le comportement devient fortement non linéaire. Des modèles probabilistes
de la capacité ont ensuite été obtenus en considérant certains paramètres de la capacité
comme des variables aléatoires. La fragilité a ensuite été obtenue, à l’aide de la simulation
Monte-Carlo en échantillonnant les modèles de demande et de capacité pour les neuf va-
leurs d’APR à l’étude. Aucune distribution de probabilité n’a été utilisée pour représenter
les résultats des simulations.
Deux autres études sont également disponibles sur le sujet ; ces études utilisent la lon-
gueur de ﬁssuration pour déﬁnir les états limites ultimes. La première étude porte sur
le barrage de Pine Flat [63]. La ﬁssuration à la base et dans le corps du barrage sont
les deux états limites à l’étude. Les états limites sont déﬁnis selon une longueur critique
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de ﬁssuration. Une IDA est eﬀectuée pour six échantillons jusqu’à l’atteinte de la lon-
gueur critique. Aucun paramètre incertain n’est pris en compte et les courbes sont ensuite
estimées par une loi log-normale. L’autre étude utilise trente échantillons obtenus par si-
mulation Monte-Carlo et six niveaux d’intensité sismique pour déterminer la vulnérabilité
sismique d’un barrage-poids [93]. Trois paramètres sont déﬁnis comme incertains et cinq
états limites sont déﬁnis de façon qualitative en fonction de l’intensité et de la magnitude
de la ﬁssuration. Dans cette étude, aucune distribution de probabilité n’a été utilisée pour
estimer la fragilité.
Toutes ces études ont montré que le développement de courbes de fragilité pour la
vulnérabilité sismique d’un barrage-poids en béton à l’aide d’une méthode d’échantillon-
nage, telle que le Latin Hypercube Simulation est adéquat, simple d’utilisation et oﬀre
d’excellents résultats. De plus, les distributions de probabilité utilisées pour représenter la
fragilité d’un barrage présentent de très bonnes corrélations avec les résultats des analyses.

Chapitre 3
Méthodologie
Dans le cadre de ce projet, les courbes de fragilité du barrage-poids aux Outardes-3 sont
développées en utilisant une méthode d’échantillonnage avec normalisation de l’intensité
sismique. Cette méthode a été utilisée avec succès pour la plupart des études dans le
domaine des barrages [33, 34, 85]. Ce chapitre résume donc les principales étapes de la
méthodologie adoptée. Celle-ci sera également adaptée à la section 5.6 aﬁn d’inclure la
variation spatiale des paramètres de modélisation.
3.1 MODÉLISATION DU SYSTÈME ÉTUDIÉ
Le système barrage-fondation-réservoir étudié sera modélisé avec la méthode des élé-
ments ﬁnis en suivant les recommandations de l’USBR (United States Bureau of Recla-
mation) [87]. La modélisation réalisée doit permettre de prendre en compte les diﬀérentes
interactions entre la structure, le réservoir et la fondation. Le maillage sera eﬀectué à
l’aide du logiciel ANSYS ICEM [3] tandis que le logiciel LS-Dyna [52] sera utilisé pour la
modélisation. Le modèle sera également calibré à partir des résultats d’essais dynamiques
in situ. Les hypothèses de modélisation du système sont détaillées dans le chapitre 4.
3.2 DÉFINITION DES PARAMÈTRES INCERTAINS
À l’instar d’une étude déterministe, il convient de déﬁnir les paramètres intervenant
dans l’analyse sismique d’un barrage-poids. Suivant la documentation et les résultats d’es-
sais disponibles sur l’ouvrage, il existe toujours une incertitude sur la détermination de
quelques-uns de ces paramètres (matériaux, conditions de chargement, etc.). Dans le cadre
d’une étude déterministe, il s’agit pour l’ingénieur de déﬁnir une valeur sécuritaire ou de
mener une étude de sensibilité sur cette valeur. Dans le cadre de ce projet, les paramètres
pour lesquels une incertitude persiste et dont la valeur pourrait avoir un impact signiﬁca-
tif sur la réponse sismique de l’ouvrage seront identiﬁés et déﬁnis sous forme de variables
aléatoires associées à des densités de probabilité. Les densités de probabilité associées à
chaque paramètre incertain seront déﬁnies à partir de données disponibles dans la littéra-
ture ou de résultats d’essais eﬀectués sur l’ouvrage. Une étude de sensibilité sera également
29
30 Chapitre 3. Méthodologie
eﬀectuée aﬁn de déterminer l’importance de chaque paramètre incertain. Les incertitudes
liées à la géométrie ne sont pas prises en compte dans l’analyse de fragilité puisque la géo-
métrie de l’ouvrage est bien déﬁnie et connue. La déﬁnition des paramètres incertains est
détaillée à la section 5.4.2, alors que l’étude de sensibilité de ces paramètres est présentée
à la section 5.4.3 de ce rapport.
3.3 ÉCHANTILLONNAGE DES PARAMÈTRES DE LA STRUCTURE
À partir des densités de probabilité des paramètres incertains, des échantillons sta-
tistiquement signiﬁcatifs de la structure sont obtenus à l’aide de la méthode du Latin
Hypercube Simulation. Cette méthode permet de générer des échantillons aléatoires repré-
sentant les distributions des paramètres incertains de manière eﬃcace. Pour réaliser un
nombre N d’échantillons, les densités de probabilité de chaque paramètre sont divisées
en N intervalles équiprobables (voir ﬁgure 3.1) et une valeur est sélectionnée aléatoire-
ment dans chaque intervalle. Les N valeurs obtenues pour chaque paramètre sont ensuite
jumelées aléatoirement avec les autres variables aﬁn d’obtenir N échantillons du modèle
numérique.
Figure 3.1 – Illustration de la méthode du Latin Hypercube Simulation
3.4 SÉLECTION DES ACCÉLÉROGRAMMES
La durée, la magnitude et la distance épicentrale d’un séisme ont une inﬂuence sur la
réponse de la structure. Aﬁn de prendre en compte le caractère aléatoire de la sollicitation
sismique, N couples d’accélérogrammes horizontaux et verticaux seront sélectionnés parmi
les accélérogrammes synthétiques développés par Atkinson [6] pour l’Est du Canada. Il
s’agit de choisir des accélérogrammes générés pour des magnitudes, durées et distances
épicentrales diﬀérentes aﬁn de prendre en compte le caractère aléatoire inhérent à la
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sollicitation sismique. Chacun des N couples d’accélérogrammes sera ensuite associé à un
des N échantillons du modèle numérique. La sélection des accélérogrammes est présentée
à la section 5.4.1.
3.5 DÉFINITION DES ÉTATS LIMITES D’ENDOMMAGEMENT
Des analyses préliminaires seront réalisées pour déterminer les états limites d’endomma-
gement à l’étude. Ces analyses consisteront à identiﬁer les zones d’apparition de contraintes
de traction pour les N modèles réalisés à la suite de l’échantillonnage des paramètres de
la structure et à la sélection des accélérogrammes. Chaque état limite d’endommagement
sera associé à plusieurs niveaux de dommages. Les niveaux d’endommagement considérés
seront déﬁnis à partir des données disponibles dans la littérature et du jugement d’ex-
perts. Les analyses préliminaires sont présentées à la section 4.5, alors que les états limites
d’endommagement sont déﬁnis à la section 5.5.1.
3.6 ANALYSES DYNAMIQUES INCRÉMENTALES
Pour chaque échantillon de la structure associé à un couple d’accélérogrammes (vertical
et horizontal), une série d’analyses dynamiques temporelles non linéaires sera menée en
augmentant par incrément l’intensité sismique. La réponse de chacun des N échantillons
sera ainsi obtenue pour chacune des intensités sismiques considérées. Dans ce projet, l’in-
tensité sismique sera caractérisée par l’accélération spectrale évaluée à la période fonda-
mentale du barrage. Les accélérogrammes sélectionnés seront étalonnés pour les diﬀérentes
intensités sismiques considérées. Les détails et les résultats de ces analyses sont présentés
à la section 5.5.2.
3.7 DÉVELOPPEMENT DES COURBES DE FRAGILITÉ
En considérant un état limite d’endommagement LS, la probabilité d’atteindre cet état
limite pour une intensité sismique y donnée est estimée de la manière suivante :
Pf =
nf
N
(3.1)
où nf est le nombre d’échantillons pour lesquels l’état limite d’endommagement considéré
est atteint lorsque l’intensité sismique est y et N est le nombre total d’échantillons. La
fragilité sera ainsi calculée, de façon ponctuelle, pour les diﬀérents niveaux d’intensité
sismique considérés lors des analyses dynamiques incrémentales.
Comme présenté au chapitre 2, plusieurs lois de probabilité permettent d’estimer les
courbes de fragilité à partir des valeurs ponctuelles de la fragilité. Les paramètres de
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ces lois peuvent par ailleurs être obtenus par diﬀérentes méthodes de régression. Une
comparaison de ces diﬀérentes possibilités est eﬀectuée à la section 5.5.3. Celle-ci conduira
à conclure que les courbes de fragilité du barrage aux Outardes-3 peuvent être estimées par
une loi de probabilité log-normale (équation (2.6)) dont les paramètres (mR et βR) sont
obtenus à l’aide de la méthode des moindres carrés générale. Pour le paramètre βR, aucune
distinction ne sera faite entre les incertitudes épistémiques et aléatoires, puisque toutes les
sources d’incertitudes sont directement incluses dans les analyses [85]. Le développement
des courbes de fragilité est présenté en détail au chapitre 5. La ﬁgure 3.2 synthétise les
étapes de la méthodologie présentée précédemment.
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Figure 3.2 – Résumé de la méthodologie adoptée

Chapitre 4
Modélisation du système
barrage-fondation-réservoir
Aﬁn de générer des courbes de fragilité analytiques, il est nécessaire de modéliser le sys-
tème structural. Le modèle doit permettre de représenter adéquatement le comportement
dynamique du système et de réduire au maximum les incertitudes épistémiques reliées
aux hypothèses de modélisation. Ce chapitre présente donc la modélisation du système
barrage-fondation-réservoir pour le barrage-poids aux Outardes-3, ainsi que la calibra-
tion de ce modèle. La modélisation a été eﬀectuée en suivant les recommandations du
USBR [87,88] et de Noble [69].
4.1 MODÉLISATION DU PLOT H
Le barrage-poids aux Outardes-3 a été choisi pour cette étude à cause de la géométrie
simple et quasi symétrique du barrage et du réservoir. Par ailleurs, le comportement
dynamique de cet ouvrage a été grandement documenté au cours des dernières années et
des résultats d’essais dynamiques sont disponibles pour calibrer le modèle. Une description
plus complète de l’ouvrage peut être trouvée aux sections 1.2 et 5.3. À cause de la géométrie
simple du barrage, seul le plot du barrage avec la plus grande hauteur est modélisé (plot
H) ; une coupe transversale de ce plot est disponible à la ﬁgure 5.2.
Le modèle consiste donc en une tranche du barrage ayant une épaisseur de 14,2m, soit
l’épaisseur d’un plot. Le modèle inclut également une partie de la fondation et du réservoir
aﬁn de prendre en compte les diﬀérents phénomènes d’interaction entre les sous-structures.
Le modèle est composé de 20 844 éléments hexaédriques (3D) avec un seul point d’inté-
gration et les mouvements sont limités aux directions amont-aval et verticale seulement.
L’utilisation d’éléments planimétriques (2D) n’est pas possible avec les hypothèses de mo-
délisation de cette étude. Les diﬀérentes caractéristiques du modèle sont résumées à la
ﬁgure 4.1.
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NFLS : Resistance en traction
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seulement (friction nulle)
Figure 4.1 – Modèle du système barrage-fondation-réservoir
4.1.1 Logiciels de modélisation et de maillage
Le maillage du système barrage-fondation-réservoir a été réalisé à l’aide du logiciel AN-
SYS ICEM [3], alors que la modélisation et les analyses ont été eﬀectuées avec le logiciel
commercial LS-Dyna [52]. Ce logiciel utilise un schéma d’intégration explicite (méthode
des diﬀérences centrées) aﬁn de résoudre des problèmes dynamiques. Le terme explicite
signiﬁe que l’état du système à la ﬁn d’un pas de temps dépend uniquement des déplace-
ments, vitesses et accélérations au début de ce même pas de temps. Avec cette méthode, la
cinématique du modèle est utilisée pour résoudre les accélérations et une matrice de masse
diagonale est utilisée. L’utilisation d’une matrice de masse diagonale permet d’éviter de
résoudre un système d’équations simultanées ; l’intégration peut se faire directement élé-
ment par élément. L’accélération d’un nœud est donc complètement déterminée par sa
masse et la force résultante agissant sur ce nœud. Cette méthode permet donc d’eﬀectuer
les calculs très rapidement. Cependant, cette méthode est conditionnellement stable, ce
qui force l’utilisation de pas de temps très petits dépendamment de la taille des éléments
utilisés.
Ainsi, cette méthode est adaptée à la résolution de problèmes de dynamique rapide,
de propagation d’ondes et à l’analyse de modèles fortement non linéaires. Elle se ré-
vèle alors beaucoup plus eﬃcace au niveau du temps de calcul et de la mémoire utilisée
qu’une méthode d’intégration implicite. Par ailleurs, le logiciel LS-Dyna propose une bi-
bliothèque importante d’éléments contacts pouvant être utiles à la modélisation de zones
de non-linéarité. Aﬁn d’accélérer les calculs, la méthode d’intégration explicite s’eﬀectue
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typiquement avec des éléments à un seul point d’intégration. Le maillage doit donc être
beaucoup plus raﬃné que pour une méthode implicite avec des éléments quadratiques.
L’utilisation d’éléments à un seul point d’intégration introduit un problème supplémen-
taire lié à la présence de modes Hourglass ; ce sont des modes non physiques, à énergie
nulle de déformation. De plus, une masse non nulle doit nécessairement être attribuée à
tous les éléments du modèle, incluant la fondation, ce qui oblige a eﬀectuer la déconvolu-
tion des accélérogrammes lors d’une analyse sismique. Finalement, puisque l’intégration
explicite s’eﬀectue élément par élément, les matrices de masse et de rigidité ne sont pas
assemblées. L’analyse modale du système modélisé n’est donc pas possible. Cependant,
un solveur implicite est disponible pour l’extraction modale dans LS-Dyna, mais celui-ci
n’est pas fonctionnel avec tous les types de matériaux ou d’éléments.
4.1.2 Maillage et modélisation du système
4.1.2.1 Barrage
Comme mentionné précédemment, seul le plot H du barrage est modélisé puisque l’in-
teraction entre les diﬀérents plots n’est pas jugée signiﬁcative dû à l’absence de clé de
cisaillement entre les plots. Le maillage du plot H est présenté à la ﬁgure 4.7 ; certains
éléments, comme les galeries de drainage et le système de drains, ne sont pas pris en
compte puisque ces éléments inﬂuencent très peu le comportement global de la structure.
Le maillage a été eﬀectué directement à partir du plan au format numérique fourni par
Hydro-Québec. Celui-ci est constitué de 3 720 éléments hexaédriques répartis en 8 couches
dans la direction transversale comme recommandé par le USBR [87] ; un rapport d’élan-
cement maximal de 3 dans 1 est également respecté pour tous les éléments. Il est à noter
que ce sont les éléments en crête du barrage qui contrôlent le pas de temps utilisé pour
les calculs ; un pas de temps maximal Δt = 1,28 × 10−4 s doit être utilisé aﬁn d’assurer
la stabilité des calculs. Un matériau linéaire élastique est utilisé pour modéliser le com-
portement du béton du barrage. Les propriétés du matériau béton sont présentées à la
section 4.4.
4.1.2.2 Réservoir
Aﬁn de prendre en compte l’interaction entre le réservoir et le barrage, une partie du
réservoir est modélisée à l’aide d’éléments ﬂuides possédant les propriétés physiques de
l’eau. Le réservoir est modélisé sur une même longueur que la fondation et possède une
profondeur constante de 76,6m. La compressibilité de l’eau est prise en compte aﬁn de
modéliser adéquatement la propagation des ondes de pression dans le réservoir. Toujours
selon le USBR [87], les éléments doivent être suﬃsamment petits (moins de 15m environ
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dans chaque direction) aﬁn de s’assurer de la transmission adéquate du mouvement du
sol à travers l’eau. Cette condition est respectée puisque la dimension maximale d’un
élément du réservoir reste inférieure à 3m ; le réservoir compte un total de 7 488 éléments
hexaédriques.
Les éléments du réservoir sont modélisés en utilisant une formulation Lagrangienne et
le matériau NULL dans LS-Dyna ; le matériau NULL doit nécessairement être associé
à une loi de comportement. Avec ce matériau, la partie déviatorique (ou visqueuse) des
contraintes peut être prise en compte en considérant une viscosité dynamique non nulle.
Ce matériau ne possède pas de rigidité en cisaillement ni de limite d’élasticité ce qui rend
son comportement identique à celui d’un ﬂuide. La cavitation peut également être prise
en compte [52].
Pour le modèle du barrage-poids aux Outardes-3, la cavitation et la viscosité dyna-
mique de l’eau sont négligées. De plus, comme recommandé par Noble [69], une loi de
comportement linéaire (en terme d’énergie interne) polynomiale est utilisée ; cette loi est
intégrée dans LS-Dyna. La pression P appliquée sur un élément est donc donnée par :
P = C0 + C1μ + C2μ2 + C3μ3 +
(
C4 + C5μ + C6μ2
)
E (4.1)
où la compression en excès μ est :
μ =
ρ
ρ0
− 1 (4.2)
Dans ces équations, Ci sont les coeﬃcients de l’équation polynomiale, E est l’énergie
interne, ρ est la densité au temps de calcul et ρ0 est la densité initiale ou de référence.
Dans cette étude, les variations sont supposées faibles et indépendantes de la température
et les déformations volumétriques dans le domaine linéaire élastique. Ainsi, les éléments
ﬂuides sont soumis à une compression isostatique et l’équation d’état se simpliﬁe à :
P = Kμ (4.3)
où C1 = K, les autres coeﬃcients Ci = 0 et K est le module d’élasticité isostatique égal,
pour l’eau, à 2,18GPa
4.1.2.3 Fondation
Une partie de la fondation est incluse dans le modèle numérique aﬁn de prendre en
compte l’inertie, la ﬂexibilité et l’amortissement de celle-ci. Les dimensions de la fondation
sont prescrites par le USBR [87] aﬁn de limiter la réﬂexion des ondes sismiques vers le
barrage. La fondation doit être modélisée sur une distance de 3H dans les directions amont
et aval et de 2H dans la direction verticale, où H est la hauteur du barrage. La fondation
possède donc une longueur de 541,2m, une profondeur de 165,8m et une épaisseur de
14,2m.
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La taille maximale des éléments de la fondation est limitée par la plus petite longueur
d’onde d’intérêt des ondes de cisaillement dans la fondation. Selon le USBR [87], il faut un
minimum de 10 éléments par longueur d’onde. La vitesse des ondes de cisaillement dans
la fondation et la longueur d’onde sont évaluées à partir des équations suivantes :
vs =
√
Eroc
2(1 + νroc)ρroc
(4.4)
w =
vs
f0
(4.5)
Dans ces équations,
– vs est la vitesse des ondes de cisaillement dans la fondation ;
– Eroc est le module d’élasticité de la fondation ;
– νroc est le coeﬃcient de Poisson de la fondation ;
– ρroc est la masse volumique de la fondation ;
– w est la longueur d’onde d’intérêt ;
– f0 est la fréquence fondamentale de la structure.
Des analyses préliminaires ont montré que la fréquence fondamentale de la fondation était
de 10Hz, ce qui donne une dimension maximale de 32m. Au sommet de la fondation, la
taille des éléments est identique à celle de la base du barrage aﬁn que le maillage concorde
parfaitement à l’interface béton-rocher. Aﬁn de réduire le nombre total d’éléments, la taille
des éléments est augmentée progressivement dans les couches inférieures de la fondation
dans les directions amont-aval et hors plan. La dimension maximale des éléments de fon-
dation, à la base, est de 24,6m, ce qui respecte amplement le critère déﬁni précédemment.
Le modèle de la fondation compte un total de 9 636 éléments hexaédriques répartis pro-
gressivement en 8, 4 et 2 couches dans la direction transversale. À l’instar du béton, le
rocher de fondation est associé à un matériau linéaire élastique dont les propriétés sont
présentées à la section 4.4.
4.2 PARAMÈTRES D’ANALYSES
4.2.1 Conditions aux frontières
Tel qu’il sera mentionné à la section 4.3.2.1, les charges sont appliquées en deux phases
distinctes : une phase de relaxation dynamique pour les charges statiques et une phase
dynamique. Les conditions aux frontières sont diﬀérentes selon ces phases de chargement.
Lors des deux phases de chargement, une condition frontière symétrique est appliquée
sur les faces rive gauche et rive droite du modèle. Une condition frontière symétrique se
déﬁnit comme une condition frontière où les déplacements normaux sont nuls, alors que
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les degrés de liberté tangentiels sont libres de se déplacer. Cette condition frontière permet
donc de limiter les mouvements du modèle aux directions amont-aval et verticale, en plus
de simuler le conﬁnement des plots adjacents.
De plus, lors de la phase d’application des charges statiques, une condition frontière
symétrique est également appliquée sur les faces amont, aval et inférieure de la fondation
et sur la face amont du réservoir. Au dernier pas de temps de la phase de relaxation dyna-
mique, les eﬀorts de réaction au niveau de chacun des nœuds de ces faces sont enregistrés
aﬁn d’être utilisés dans la phase dynamique.
En eﬀet, lors des analyses dynamiques, les conditions frontière symétriques sont retirées
et des conditions frontière absorbantes sont mises en place à l’amont du réservoir, ainsi
qu’à la base, à l’aval et à l’amont de la fondation aﬁn d’éviter d’emprisonner l’énergie
dans le réservoir et dans la fondation. Ces conditions reposent sur le modèle Lysmer-
Kuhlemeyer [55] implanté dans LS-Dyna. Les eﬀorts de réaction calculés au dernier pas
de temps de la phase de relaxation dynamique sont donc appliqués sous forme de forces,
permettant les déplacements, aﬁn de maintenir le modèle dans un état quasi statique
lors des analyses dynamiques. Par ailleurs, les déplacements horizontaux et verticaux sont
restreints au niveau des arêtes inférieures amont et aval de la fondation aﬁn d’empêcher
les mouvements de corps rigide du modèle lors des analyses dynamiques.
4.2.2 Contacts aux interfaces des sous-structures
Les diﬀérentes interfaces entre le barrage, le réservoir et la fondation sont mises en place
selon les recommandations de l’USBR [87]. L’interface entre le réservoir et le barrage
est modélisée à l’aide d’éléments contacts avec glissement seulement ; un coeﬃcient de
friction nul est utilisé. Ces éléments contacts permettent donc le mouvement tangentiel des
éléments ﬂuides du réservoir par rapport au barrage. Selon Noble [69], ce type d’élément
contact permet d’obtenir un meilleur comportement du réservoir et du barrage que de lier
les nœuds entre les deux sous-structures.
Pour l’interface entre le réservoir et la fondation, les nœuds à la base du réservoir
sont liés à la fondation, excepté près du pied amont du barrage, où un contact avec
glissement seulement et friction nulle est utilisé. Ce dernier permet d’éviter la séparation
entre le barrage et le réservoir et de maintenir adéquatement les charges hydrostatique et
hydrodynamique lors du glissement du barrage.
En ce qui concerne l’interface entre le barrage et la fondation, le barrage est lié à la
fondation lors de la calibration du modèle et lors des analyses préliminaires. À la suite
des analyses préliminaires, cette interface a été modiﬁée aﬁn de permettre la rupture de
l’interface et le glissement entre le barrage et la fondation. Un contact avec glissement et
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critère de rupture en cisaillement-traction sera utilisé ; ces éléments contacts sont présentés
en détail à la section 4.5.2.
4.2.3 Contrôle des modes Hourglass
Comme mentionné précédemment, des éléments à un seul point d’intégration sont uti-
lisés pour accélérer les calculs. Cependant, ce type d’élément possède un inconvénient
majeur, soit l’apparition de mode Hourglass. En eﬀet, des modes non physiques avec une
énergie nulle de déformation peuvent apparaître. La présence de ces modes peut entraîner
un fonctionnement inadéquat ou même l’instabilité du modèle numérique ; l’utilisation
de méthode de contrôle des modes Hourglass est donc toujours recommandée [51]. Plu-
sieurs méthodes sont disponibles dans LS-Dyna pour traiter ce problème ; celles-ci sont
soit basées sur la rigidité ou sur la viscosité. Les méthodes de contrôle des modes Hourglass
doivent être calibrées aﬁn que l’énergie liée à ces modes (énergie de déformation artiﬁcielle
permettant d’évaluer la quantité de Hourglassing) soit obligatoirement inférieure à 10%
de l’énergie interne du système et de façon optimale, inférieure à 5% [88].
Conformément aux recommandations du USBR [88], les modes Hourglass sont contrôlés
à l’aide de la méthode de Flanagan-Belytschko [31] basée sur la rigidité. De façon simpliﬁée,
cette méthode consiste à rajouter une rigidité supplémentaire aux nœuds aﬁn d’empêcher
la formation de ces modes de déformation. Ces rigidités supplémentaires sont suﬃsamment
faibles pour avoir un eﬀet négligeable sur la rigidité globale du système. En utilisant les
paramètres proposés par le USBR [88], ces modes parasites sont éliminés du modèle et
l’énergie de Hourglass est toujours inférieure à 5% de l’énergie interne du modèle.
4.2.4 Amortissement
Plusieurs sources d’amortissement permettant de dissiper de l’énergie sont prises en
compte lors de l’analyse dynamique du système barrage-fondation-réservoir. Première-
ment, une structure en béton dissipe de l’énergie du fait de l’écrasement ou de la ﬁssuration
du béton. Un amortissement visqueux est donc associé au matériau béton du barrage. Un
amortissement visqueux de 1,5% est supposé pour la calibration du modèle par rapport
aux essais dynamiques [76]. Par contre, lors des analyses sismiques, des valeurs d’amor-
tissement plus élevées seront utilisées puisque les eﬀorts lors d’une sollicitation sismique
sont beaucoup plus importants que ceux lors d’un essai sous vibrations forcées. En eﬀet,
lors d’essais dynamiques, la structure reste dans le domaine linéaire, alors que sous solli-
citation sismique, des mécanismes de dissipation d’énergie plus importants sont attendus
et doivent être pris en compte. Les valeurs d’amortissement du béton sont présentées à la
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section 5.4.2. De l’énergie peut par ailleurs être dissipée par friction au niveau des éléments
contacts avec critère de rupture (zones de non-linéarité) en cas de glissement.
Deuxièmement, la dissipation d’énergie dans le réservoir consiste principalement en
un phénomène de radiation. En eﬀet, à cause de la longueur quasi inﬁnie du réservoir
par rapport aux dimensions du barrage, lorsqu’une onde de pression est générée à la face
amont du barrage, celle-ci se propage en dissipant de l’énergie jusqu’à être complètement
absorbée. Cette source d’amortissement est prise en compte dans le modèle LS-Dyna en
utilisant une condition frontière absorbante à l’amont du réservoir. Il est à noter que
l’absorption d’énergie causée par le dépôt de sédiment au fond du réservoir est négligée
dans les analyses ; les essais dynamiques ayant montré que cette source d’amortissement
était négligeable pour ce barrage.
Troisièmement, pour la fondation, il existe deux types d’amortissement. À l’instar du
béton, les déformations de la fondation entraînent une dissipation d’énergie sous forme de
chaleur ; cette dissipation d’énergie est prise en compte en supposant un amortissement
hystérétique de la fondation. Un amortissement hystérétique typique de 10% [87], ce
qui correspond à un amortissement visqueux de 5%, est utilisé pour la fondation. De
plus, lorsqu’un ouvrage est soumis à une secousse sismique, les ondes générées au niveau
de la base de l’ouvrage se propagent dans la fondation et sont absorbées du fait des
dimensions inﬁnies de la fondation. Cette source d’amortissement, appelée amortissement
par radiation, est incluse dans le modèle LS-Dyna en utilisant des conditions aux frontières
absorbantes sur les faces amont, aval et inférieure de la fondation. Il est à noter qu’un
amortissement indépendant de la fréquence (frequency independent damping) est utilisé
pour le béton et le rocher de fondation.
Finalement, l’amortissement total du système barrage-fondation-réservoir ne doit pas
être trop important aﬁn d’éviter une sous-estimation des eﬀorts. Une attention particulière
est donc portée aﬁn de s’assurer que l’amortissement total du système est inférieur à
7% [16].
4.3 CONDITIONS DE CHARGEMENT ET APPLICATION DES CHARGES
4.3.1 Conditions de chargement
Un seul cas de chargement est considéré lors du développement des courbes de fragi-
lité pour le barrage-poids aux Outardes-3. Celui-ci prend en compte le poids propre du
barrage, le poids propre du réservoir, les charges hydrostatique et hydrodynamique, les
sous-pressions et l’accélération horizontale et verticale du sol. Les diﬀérentes charges prises
en compte sont décrites ci-dessous.
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4.3.1.1 Charges statiques
Poids propre
– Le poids propre de l’ouvrage est intégré dans toutes les analyses et est calculé à
partir de la masse volumique du béton ρbéton = 2300 kg/m3.
– Le poids propre du réservoir est intégré dans toutes les analyses et est calculé direc-
tement par LS-Dyna et est fonction du niveau du réservoir et de la masse volumique
de l’eau ρeau = 1000 kg/m3. Le niveau du réservoir est considéré comme constant
et égal à 76,6m par rapport à la base du barrage. Le niveau amont ne varie pas de
manière suﬃsamment importante pour avoir une inﬂuence signiﬁcative sur les eﬀorts
dans l’ouvrage étudié soumis à des charges sismiques.
– Même si la fondation possède une masse, le poids propre de celle-ci n’est pas pris
en compte dans les calculs ; la fondation s’est déjà consolidée et déformée sous l’eﬀet
de son poids propre. Ainsi, contrairement au poids propre de l’ensemble barrage-
réservoir, le poids propre de la fondation ne doit pas introduire de déformations
supplémentaires dans le modèle [87].
Poussée hydrostatique
– La poussée hydrostatique amont est calculée automatiquement par LS-Dyna et ap-
pliquée sur la face amont du barrage en fonction de la hauteur d’eau. Cette poussée
est calculée en considérant une hauteur d’eau de 76,6m.
– La zone aval de l’ouvrage étant asséchée, aucune poussée hydrostatique aval n’est
considérée.
Sous-pressions
Les sous-pressions sont appliquées au contact béton-roc et aux joints de reprise où le
glissement sera évalué. Les sous-pressions sont calculées selon les distributions bilinéaires
prescrites par l’USACE [89] en supposant un système de drainage à 5,5m et 3,05m du
parement amont pour la fondation et la structure respectivement. L’eﬃcacité du rideau
de drainage est déﬁnie comme une variable aléatoire et est présentée à la section 5.4.2. Les
eﬀets dynamiques sur la distribution des sous-pressions sont négligés ; les sous-pressions
demeurent constantes lors de la sollicitation sismique [87, 89]. Les sous-pressions sont
appliquées sous forme de forces aux nœuds dans le modèle numérique.
Poussée de la glace
Comme recommandé par diﬀérentes normes [42, 87], la présence d’un couvert de glace
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n’est pas prise en compte lors des analyses sismiques.
Poussée des sédiments
Selon les données disponibles, l’épaisseur des sédiments à l’amont du barrage est faible
et peut être négligée [9]. Ainsi, elle n’est pas considérée dans la présente étude.
4.3.1.2 Charges dynamiques
Sollicitation sismique
Les sollicitations sismiques sont appliquées selon la direction horizontale amont-aval et la
direction verticale. Comme il est expliqué à la section 5.4.1, le ratio entre les accélérations
verticale et horizontale est déﬁni comme une variable aléatoire aﬁn de prendre en compte
l’incertitude associée à ce paramètre. Par ailleurs, les accélérogrammes sont sélectionnés
parmi les accélérogrammes synthétiques générés par Atkinson [6] pour l’Est du Canada et
sont appliqués à la base de la fondation dans le modèle.
Poussée hydrodynamique
Les secousses sismiques entraînent une poussée hydrodynamique du réservoir sur la
structure. Le réservoir étant modélisé sous forme d’éléments ﬂuides, cette poussée est
calculée directement par LS-Dyna lors des analyses.
4.3.2 Application des charges dans le modèle numérique
4.3.2.1 Application des charges statiques
Avec l’utilisation d’un schéma d’intégration explicite, les calculs peuvent diverger si
l’application des charges gravitaires et statiques s’eﬀectue trop rapidement ou sans amor-
tissement [87]. En eﬀet, des charges appliquées très rapidement peuvent exciter des modes
à haute fréquence. Aﬁn d’éviter cette problématique, les charges sont appliquées en deux
phases distinctes : les charges statiques sont appliquées lors d’une phase de relaxation
dynamique et les sollicitations sismiques sont appliquées lors d’une phase d’analyse dyna-
mique.
La relaxation dynamique consiste à réduire les vitesses nodales à chaque pas de temps,
ce qui est équivalent à une analyse dynamique fortement amortie [52]. La phase de relaxa-
tion dynamique se termine lorsque l’énergie cinétique du modèle est suﬃsamment réduite
(atteinte d’un facteur de convergence de 1 × 10−4) ou après une durée maximale de 25 s.
Une attention particulière est portée pour s’assurer que la convergence est atteinte après
l’application de toutes les charges. En eﬀet, l’application des charges est d’une durée to-
tale de 8 s. Le poids propre du barrage est appliqué progressivement entre 0 et 4 s, alors
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que le poids du réservoir et les sous-pressions sont appliqués progressivement, après le
poids propre, entre 4 et 8 s. Les charges sont ensuite maintenues constantes pour le reste
de la phase de relaxation dynamique et pour l’analyse dynamique. Les contraintes, dé-
placements et réactions calculés au niveau de chaque nœud à la ﬁn de cette phase sont
ensuite utilisés pour initialiser la phase d’analyse dynamique. Il est à noter que le module
d’élasticité n’est pas modiﬁé entre la phase de relaxation dynamique et la phase d’analyse
dynamique.
Une vériﬁcation est eﬀectuée aﬁn de s’assurer que la poussée hydrostatique sur le
barrage et les contraintes dans le réservoir calculées par LS-Dyna sont adéquates. La
poussée hydrostatique obtenue avec LS-Dyna à la base du réservoir est de 735,6 kPa, ce
qui correspond à la valeur théorique de 735,8 kPa.
4.3.2.2 Application des charges dynamiques
Les sollicitations sismiques horizontales et verticales sont appliquées à la base de la
fondation du modèle numérique. Cependant, avec les hypothèses de modélisation utilisées,
la sollicitation doit être déconvoluée et appliquée sous forme de forces aux nœuds. Il est à
noter que la poussée hydrodynamique est automatiquement prise en compte par LS-Dyna
avec l’utilisation d’éléments ﬂuides.
Déconvolution des accélérogrammes
Puisque les sollicitations sismiques sont appliquées à la base de la fondation, les mou-
vements du sol se propagent dans la fondation sous forme d’ondes élastiques. Cependant,
l’inertie de la fondation et les conditions aux frontières du modèle entraînent une modiﬁ-
cation de l’amplitude et du contenu fréquentiel des accélérogrammes d’entrée. Il est donc
nécessaire d’eﬀectuer la déconvolution des accélérogrammes d’entrée aﬁn d’en ajuster le
contenu fréquentiel et l’amplitude de manière à obtenir en sortie, au sommet de la fonda-
tion, les accélérogrammes sélectionnés. Dans ce qui suit, les accélérogrammes appliqués à
la base du modèle sont appelés accélérogrammes d’entrée IH (Input History) les accéléra-
tions du sol calculées au sommet de la fondation sont désignées par accélérogrammes de
sortie OH (Output History), les accélérogrammes initialement sélectionnés sont désignés
par accélérogrammes cibles TH (Target History) et les accélérogrammes d’entrée issus de
la déconvolution sont appelés accélérogrammes d’entrée déconvolués MIH (Modiﬁed Input
History).
La méthode présentée par Reimer [77] et Sooch et Bagchi [80] est utilisée pour eﬀectuer
la déconvolution des accélérogrammes d’entrée IH ; la ﬁgure 4.2 résume cette méthodologie.
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Figure 4.2 – Méthodologie de déconvolution des accélérogrammes
Chaque accélérogramme d’entrée IH est appliqué à la base de la fondation avec LS-
Dyna pour obtenir les accélérogrammes de sortie OH sans déconvolution. Les analyses
sont eﬀectuées sur un modèle de la fondation seule avec conditions frontière absorbantes,
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aﬁn d’accélérer les calculs. De plus, la déconvolution est eﬀectuée de façon découplée ;
les accélérogrammes horizontaux et verticaux sont donc traités séparément. Les spectres
de réponses des accélérogrammes de sortie OH et cibles TH sont visiblement diﬀérents
comme le montre la ﬁgure 4.3. Les accélérogrammes de sortie OH sont alors comparés
aux accélérogrammes cibles TH dans le domaine fréquentiel. Pour chaque fréquence f , le
facteur de correction suivant est calculé :
CF(f) =
FT(f)
FO(f)
(4.6)
où FT et FO sont les transformées de Fourier rapide de TH et OH respectivement. La
transformée de Fourier rapide FI de l’accélérogramme d’entrée IH est alors corrigée avec ces
facteurs pour obtenir la transformée de Fourier rapide FMI de l’accélérogramme d’entrée
déconvolué MIH selon l’expression :
FMI(f) = CF(f) · FI(f) (4.7)
La transformée de Fourier rapide inverse permet ensuite de retourner dans le domaine
temporel et d’obtenir l’accélérogramme d’entrée déconvolué MIH. En appliquant l’accélé-
rogramme d’entrée déconvolué MIH à la base de la fondation, il est possible de vériﬁer que
le spectre de réponse de l’accélérogramme alors obtenu en sortie, au sommet de la fon-
dation, est similaire à celui de l’accélérogramme cible TH comme le montre la ﬁgure 4.3.
L’écart entre les spectres doit être inférieur à 5% sur la plage de périodes à l’étude et de
10% ailleurs. Si l’écart n’est pas adéquat, la procédure de déconvolution est répétée en
utilisant MIH comme accélérogramme d’entrée.
Application des accélérations sous forme de contraintes
Avec l’utilisation de conditions frontière absorbantes, il n’est pas possible d’appliquer
les sollicitations sismiques sous forme d’accélérations à la base de la fondation. Les accélé-
rogrammes doivent plutôt être transformées sous la forme d’un historique de contraintes
ou de forces aux nœuds [87]. Les accélérogrammes sont donc transformés en historiques
de contraintes à l’aide des relations suivantes :
σh = 2ρrocvsvh (4.8)
σv = 2ρrocvnvv (4.9)
Dans ces équations,
– σh est la contrainte horizontale à appliquer à la base de la fondation pour représenter
l’eﬀet de l’accélération horizontale ah ;
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Figure 4.3 – Comparaison des spectres de réponse avant et après déconvolution
– σv est la contrainte verticale à appliquer à la base de la fondation pour représenter
l’eﬀet de l’accélération verticale av ;
– ρroc est la masse volumique de la fondation ;
– vs est la vitesse des ondes de cisaillement dans la fondation selon l’équation (4.10) ;
– vn est la vitesse des ondes de compression dans la fondation selon l’équation (4.11) ;
– vh est la vitesse horizontale obtenue par intégration de l’accélération horizontale ah ;
– vv est la vitesse verticale obtenue par intégration de l’accélération verticale av.
Les vitesses des ondes de cisaillement et de compression dans la fondation sont données
par :
vs =
√
Eroc
2ρroc(1 + νroc)
(4.10)
vn =
√√√√ Eroc(1 − νroc)
ρroc(1 + νroc)(1 − 2νroc)
(4.11)
où Eroc et νroc sont respectivement le module d’élasticité et le coeﬃcient de Poisson de la
fondation.
4.4 CALIBRATION DU MODÈLE NUMÉRIQUE
La calibration du modèle numérique est eﬀectuée à l’aide des résultats d’essais sous vi-
brations forcées in situ et d’essais eﬀectués sur des cylindres de béton prélevés à diﬀérents
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endroits sur le barrage. Lors des essais dynamiques, un excitateur à masses excentriques et
un total de 10 accéléromètres ont été utilisés, dans diﬀérentes conﬁgurations, aﬁn d’identi-
ﬁer les fréquences de résonnance, les déformées modales et les coeﬃcients d’amortissement
modal. Les détails sur les essais dynamiques et le traitement des résultats sont disponibles
dans Proulx [75]. La calibration du modèle a été eﬀectuée pour la fréquence fondamentale
et l’amortissement global du système barrage-fondation-réservoir.
4.4.1 Fréquence fondamentale du système
Puisqu’un seul plot du barrage est modélisé, la calibration est limitée à la fréquence
fondamentale du système barrage-fondation-réservoir. À partir des résultats d’essais dyna-
miques, la fréquence fondamentale a été identiﬁée à 4,85Hz avec un amortissement modal
de 2,57%. Le modèle de matériau utilisé pour le réservoir n’est pas disponible avec le
solveur implicite de LS-Dyna, ce qui rend l’extraction modale impossible. La calibration
est donc eﬀectuée en utilisant des simulations d’essais de vibrations libres tels que montrés
à la ﬁgure 4.4 [61, 69]. Une charge est appliquée en crête du barrage puis est subitement
retirée. En utilisant les déplacements et vitesses nodales en crête du barrage, il est possible
d’extraire la fréquence fondamentale à l’aide d’une transformée de Fourier rapide.
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Figure 4.4 – Essai de vibrations libres pour la calibration du modèle numérique - Mesure
des déplacements en crête
Les modules d’élasticité du roc et du béton sont modiﬁés aﬁn d’ajuster la fréquence du
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modèle avec celle obtenue lors des essais. Le module du béton est maintenu entre les valeurs
de 21 et 33GPa mesurées expérimentalement en laboratoire [75], alors que le module du
roc est maintenu entre des valeurs de 60 et 90GPa obtenues de la littérature pour le type
de roc au site du barrage (gabbro anorthositique) [14,92]. Avec les propriétés des matériaux
présentées au tableau 4.1, une fréquence fondamentale de 4,0Hz est obtenue. L’écart de
20% avec la fréquence mesurée lors des essais in situ s’explique par le fait que seul le
plus haut plot du barrage est modélisé, alors qu’en réalité la hauteur du barrage diminue
rapidement. En accord avec les conclusions de Proulx [75], la calibration du modèle est
donc limitée à une prédiction approximative de la fréquence fondamentale ; une fréquence
plus élevée nécessite l’utilisation de propriétés des matériaux irréalistes. Cependant, la
fréquence calculée est très proche de celle obtenue par Proulx et Paultre [76] en calibrant
un modèle bidimensionnel du même plot avec le logiciel EAGD-84 [29]. Les résultats de
la calibration sont présentés et comparés au tableau 4.2.
Tableau 4.1 – Propriétés des matériaux pour le modèle calibré
Béton Roc Eau
Densité ρ (kg/m3) 2400 2700 1000
Module élastique E (GPa) 32,0 75,0 0,7 × 10−3
Module d’élasticité isostatique K (GPa) - - 2,18
Coeﬃcient de Poisson ν 0,20 0,33 0,49995
Amortissement ξ (%) 1,5 5,0 -
Tableau 4.2 – Résultats et comparaison
de la calibration
f1 (Hz) ξ (%)
Essais dynamiques 4,85 2,57
Modèle EAGD-84 [75] 4,04 -
Modèle LS-Dyna 4,00 2,64
Il est à noter que le module d’élasticité du béton ne sera pas ampliﬁé davantage lors
des analyses sismiques. En eﬀet, selon les recommandations du USBR [87], il est préfé-
rable d’utiliser directement les valeurs obtenues lors d’essais statiques en l’absence d’essais
dynamiques pour déterminer le module d’élasticité du béton. Une campagne d’investiga-
tion réalisée par le USBR a montré que l’ampliﬁcation du module d’élasticité n’était pas
valable pour tous les types de béton, les ratios entre les modules dynamique et statique
variant entre 0,7 et 1,2 avec une moyenne de 1,0 [38, 86].
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4.4.2 Amortissement global du système
À partir des essais de vibrations libres, il est également possible de calculer l’amortis-
sement global du système barrage-fondation-réservoir [69]. L’amortissement a été calculé
à l’aide de deux méthodes. D’une part, l’amortissement est obtenu avec la formule du
décrément logarithmique suivante :
ξ =
1
2πm
ln
(
un
un+m
)
(4.12)
où un est le déplacement du pic n, un+m est le déplacement au niveau du pic n + m et m
est le nombre de cycles sur lequel est calculé l’amortissement. L’amortissement est calculé
entre chaque pic pour les dix premiers cycles signiﬁcatifs (à partir du quatrième cycle)
et la moyenne géométrique des valeurs obtenues est conservée. Avec cette méthode, un
amortissement global de 2,64% est obtenu.
D’autre part, l’amplitude des déplacements de chaque pic des dix premiers cycles si-
gniﬁcatifs est tracée sur un graphique semi-logarithmique. Dans ce cas, l’amortissement
peut être obtenu directement en traçant une courbe de régression comme montré à la
ﬁgure 4.5. Le coeﬃcient en exposant représente le décrément logarithmique. Dans ce cas,
un amortissement global de 2,65% est obtenu. Les deux méthodes donnent des résultats
semblables et les valeurs d’amortissement obtenues se comparent très bien avec l’amortis-
sement mesuré lors des essais dynamiques (2,57%). Les hypothèses de modélisation sont
donc adéquates et n’introduisent pas un amortissement trop important au système.
4.5 ANALYSES PRÉLIMINAIRES
Avant d’amorcer les analyses de fragilité, une série d’analyses préliminaires a été ef-
fectuée. L’objectif de ces analyses est de déterminer les endroits où des contraintes de
traction sont susceptibles d’apparaître aﬁn de limiter les non-linéarités à ces endroits
uniquement. Ces analyses seront également utiles pour déﬁnir les états limites d’endom-
magement (voir section 5.5.1). Les analyses préliminaires sont eﬀectuées dans le domaine
linéaire et sont eﬀectuées sur les 20 échantillons du modèle qui seront déﬁnis au chapitre 5.
Chaque échantillon possède des propriétés des matériaux diﬀérentes et est soumis à un
couple d’accélérogrammes vertical et horizontal diﬀérents. Tous les accélérogrammes utili-
sés ont été étalonnés, en utilisant la méthode proposée par Atkinson [6], aﬁn de concorder
avec le spectre d’aléa uniforme au site du barrage pour des périodes entre 0,1 et 1,0 s ; les
détails concernant les accélérogrammes utilisés sont disponibles à la section 5.4.1.
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Figure 4.5 – Mesure de l’amortissement à partir de l’essai de vibrations libres
4.5.1 Résultats des analyses préliminaires
Les résultats de ces analyses linéaires sont étudiés aﬁn de déterminer les principales
zones où des contraintes de traction signiﬁcative apparaissent. Comme le montre la ﬁ-
gure 4.6, les contraintes de traction sont principalement concentrées à la base du barrage
au pied amont et sur le parement aval au niveau du changement de pente. En fait, pour
tous les échantillons, des contraintes de traction de l’ordre de 0,5 à 2,5MPa sont présentes
à la base amont du barrage. De plus, pour 60% des échantillons, des contraintes de trac-
tion de l’ordre de 0,5MPa sont présentes sur le parement aval au niveau du changement de
pente. Il est à noter que d’autres zones de traction peuvent apparaître sur les parements
amont et aval. Cependant, les contraintes associées à ces zones sont nettement inférieures
à celles observées sur les deux zones citées précédemment.
4.5.2 Modiﬁcations au modèle numérique
À la suite des résultats des analyses préliminaires, des modiﬁcations sont eﬀectuées
au modèle numérique aﬁn de limiter les non-linéarités à la base du barrage et au joint
de reprise situé au changement de pente sur le parement aval du barrage. Des éléments
contacts de glissement avec critère de rupture en cisaillement-traction sont utilisés au
niveau de ces deux interfaces, tels que montrés à la ﬁgure 4.7 ; le reste du barrage se
comportant toujours de façon linéaire élastique. Le critère de rupture est déﬁni selon
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Figure 4.6 – Résultats des analyses préliminaires - Contraintes selon la direction verticale
l’équation suivante : (
|σn|
NFLS
)2
+
(
|σs|
SFLS
)2
≥ 1 (4.13)
Dans cette équation, σn est la contrainte normale, σs est la contrainte de cisaillement,
NFLS est la résistance à la traction et SFLS est la résistance au cisaillement (cohésion).
Éléments contacts avec 
critère de rupture
Figure 4.7 – Modiﬁcations apportées au modèle numérique - Éléments contacts avec critère
de rupture
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Avant la rupture, les nœuds du barrage et de la fondation sont liés et les éléments
contacts permettent de transmettre les forces de compression, de traction et de cisaillement
entre la base du barrage et la fondation. Une interaction est permise entre la résistance à la
traction et au cisaillement ; si la contrainte normale est en compression, le premier terme de
l’équation (4.13) n’est pas considéré et seule la cohésion est prise en compte dans l’équation
d’interaction. De plus, aucune résistance en friction n’est mobilisée avant la rupture du
contact, ce qui peut s’avérer conservateur. Toutefois, ceci est moins conservateur que de
considérer uniquement la friction [61]. Une fois le critère de rupture atteint, les éléments
contacts se comportent comme des contacts avec glissement seulement et la résistance au
cisaillement est limitée à la friction. Seulement les eﬀorts de compression peuvent être
transmis à la fondation et une séparation entre le barrage et la fondation est possible. Par
ailleurs, ces éléments contacts permettent une rupture progressive de l’interface puisque le
critère de rupture est évalué, de façon indépendante, pour chaque nœud initialement lié.
4.5.2.1 Vériﬁcations des éléments contacts
Les éléments contacts de glissement avec critère de rupture sont vériﬁés au niveau de
l’interface béton-roc aﬁn de vériﬁer leur comportement et de s’assurer que la rupture ou le
glissement survient pour des charges cohérentes selon le critère de Mohr-Coulomb. Quatre
vériﬁcations sont eﬀectuées et consistent en :
1. Vériﬁcation de la résistance en friction en appliquant une charge verticale constante
et une charge horizontale croissante au niveau de la base du barrage jusqu’au glis-
sement de celui-ci ;
2. Application de toutes les charges statiques pour plusieurs angles de friction en vue
de vériﬁer la valeur minimale de l’angle de friction assurant la stabilité du barrage ;
3. Vériﬁcation du critère de rupture en cohésion et traction de la même manière que
pour la vériﬁcation 1 ;
4. Vériﬁcation que la résistance en cisaillement calculée par LS-Dyna soit inférieure à
la cohésion avant rupture ou inférieure à la force normale multipliée par le coeﬃcient
de friction après rupture.
Vériﬁcation 1
La résistance en friction des éléments contacts dans LS-Dyna est vériﬁée en utilisant
une cohésion nulle et un angle de friction ϕ = 45◦. Une contrainte normale σn = 200 kPa
est appliquée à la base du barrage et selon le critère de Mohr-Coulomb, la contrainte de
cisaillement à la rupture devrait être de σs = σn tan(ϕ) = 200 kPa.
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La contrainte normale est appliquée à la base de manière progressive entre 0 et 4 s et
est maintenue constante pour la suite des calculs. Par la suite, une contrainte tangentielle
de 210 kPa est appliquée à la base du barrage entre 4 et 8 s. Le glissement du barrage
dans LS-Dyna débute après 7,8 s, ce qui correspond à une contrainte de cisaillement de
σs = 199,5 kPa. La résistance en friction des éléments contacts est donc adéquate.
Vériﬁcation 2
La résistance en cisaillement à la base du barrage est également vériﬁée en déterminant
l’angle de friction minimal permettant d’assurer la stabilité du barrage au glissement. Les
éléments contacts sont vériﬁés pour une cohésion et une résistance à la traction nulle et
pour diﬀérents angles de friction. Le poids propre du barrage, la poussée hydrostatique,
ainsi que les sous-pressions non drainées sont les seules charges appliquées dans le modèle.
Selon le critère de Mohr-Coulomb, l’angle de friction minimal est évalué à 40,7◦ ; cette
valeur a été calculée manuellement et à l’aide du logiciel CADAM 2D [47]. À partir des
résultats d’analyses, l’angle de friction minimal assurant la stabilité du barrage dans LS-
Dyna se situe entre 40 et 41◦, ce qui est en accord avec la valeur prévue.
Vériﬁcation 3
De la même façon que pour la vériﬁcation 1, les critères de rupture en cohésion et
traction sont vériﬁés indépendamment. Les résultats obtenus lors de cette vériﬁcation
sont satisfaisants. En eﬀet, en utilisant une cohésion ou une résistance à la traction de
200 kPa, la rupture des éléments contacts dans LS-Dyna survient pour une contrainte
appliquée de 198 kPa en cisaillement ou de 192 kPa en traction.
Vériﬁcation 4
La dernière vériﬁcation consiste à s’assurer qu’en tout temps, la résistance au cisaille-
ment calculée et enregistrée par LS-Dyna au niveau de l’interface de glissement est infé-
rieure à la cohésion avant la rupture des éléments contacts ou inférieure à l’eﬀort normal
calculé par LS-Dyna multiplié par le coeﬃcient de friction après la rupture. Cette vériﬁca-
tion est eﬀectuée pour les analyses de vériﬁcations précédentes, ainsi que pour les analyses
dynamiques temporelles présentées à la section 5.5.2.
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Contribution au document :
Cet article contribue au mémoire en présentant le développement des courbes de fragilité
pour le barrage-poids aux Outardes-3. La méthodologie pour la construction et l’estima-
tion des courbes est présentée. Les détails concernant les diﬀérentes sources d’incertitudes
et la sélection des accélérogrammes sont décrits. Diﬀérents modèles de fragilité sont com-
parés et l’eﬀet de la variation spatiale des paramètres sur la fragilité du système est étudié.
De plus, les résultats des analyses dynamiques temporelles non linéaires sont présentés et
une étude de sensibilité des paramètres incertains sur la réponse du barrage est réalisée.
Résumé en français :
Les barrages-poids en béton sont des infrastructures essentielles au fonctionnement de la
société. Cependant, certains barrages existants pourraient être vulnérables à de futurs
séismes, puisqu’ils ont été dimensionnés à l’aide de méthodes jugées inadéquates aujour-
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d’hui. Ainsi, il est important de bien caractériser la vulnérabilité sismique de ces ouvrages
étant donnée l’ampleur des conséquences reliées aux ruptures de barrage. Les courbes
de fragilité permettent d’évaluer, de façon rationnelle, la sécurité et la vulnérabilité de
structures existantes en oﬀrant la probabilité conditionnelle de rupture pour un aléa sis-
mique donné. Cet article présente donc le développement de courbes de fragilité pour un
barrage-poids en béton spéciﬁque à l’aide d’une approche analytique déjà existante. Cette
approche sera également améliorée aﬁn d’inclure la variation spatiale des paramètres de
modélisation. La méthodologie est appliquée au barrage aux Outardes-3, un barrage-poids
en béton situé au nord-est du Québec. La méthode des éléments ﬁnis est utilisée aﬁn de
modéliser le barrage et pour prendre en compte adéquatement les diﬀérents phénomènes
d’interaction entre le barrage, le réservoir et la fondation. Les incertitudes associées aux
séismes et aux paramètres de modélisation sont incluses et ces sources d’incertitude sont
propagées dans l’analyse de fragilité à l’aide d’une méthode d’échantillonnage. Les courbes
de fragilité sont développées à l’aide d’analyses dynamiques temporelles non linéaires pour
deux états limites d’endommagement, soit le glissement à la base du barrage et le glis-
sement aux joints de reprises. L’incertitude associée à la variation spatiale de l’angle de
friction sur la géométrie de l’ouvrage est également incluse dans les analyses à l’aide de
champs aléatoires corrélés. Les résultats montrent que cette source additionnelle d’incer-
titude a un impact minime sur les courbes de fragilité et peut être négligée.
Note : À la suite des corrections demandées par les membres du jury, le contenu de cet
article diﬀère de celui qui a été soumis.
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Seismic Fragility of Concrete Gravity
Dams with Modeling Parameter Un-
certainty and Spatial Variation
ABSTRACT
Concrete gravity dams are essential infrastructure components and due to earlier design
practices, they may be vulnerable to future earthquake events. Therefore, their vulnera-
bility is important to characterize, particularly given the large societal consequences of
dam failure. Seismic fragility curves allow a rational safety and vulnerability assessment
of existing structures under earthquake hazards oﬀering statements of the conditional fai-
lure probability. This paper uses an existing analytical and simulation based approach to
evaluate the seismic fragility of a case study concrete dam, and improves the approach
by including spatial variation of modeling parameters. The methodology is applied to the
Outardes-3 dam, a concrete gravity dam located in northeastern Quebec. Finite element
techniques are used to model the dam system and to fully account for dam-reservoir-
foundation interactions. Uncertainties in the ground motions and modeling parameters
are included, and a sampling technique is used to propagate these sources of uncertainty.
The fragility curves are developed using nonlinear time-history analysis to evaluate two
limit states : sliding at the dam base and at lift-joints. The uncertainty related to the
spatial variation of angle of friction across these large infrastructure systems is included
in the fragility analysis through the incorporation of random ﬁelds modeling. The study
reveals that this additional source of uncertainty has only a slight impact on the fragility
of the structural system and can be neglected.
5.1 INTRODUCTION
Concrete gravity dams are important structures that are used for water supply, ﬂood
control or electricity generation ; they are critical infrastrucure components. Seismic safety
of dams has been a growing issue in the last few decades because an earthquake may
damage or trigger failure that could lead to important economic losses, in addition to
potential loss of life.
Damages to the Koyna Dam in India and the Shih-Gang Dam in Taiwan have shown
the seismic vulnerability of dams and the risks posed by earthquakes [43]. Many of the
existing dams were designed with outdated analysis methods and with seismic loads that
are inadequate today considering our increased knowledge of seismicity in all regions of
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the globe. Consequently, existing dams need to be re-evaluated to ensure public safety.
Dams are usually evaluated using deterministic analysis of an extreme event, but due to
the aleatoric nature of ground motions and the uncertainties related to the parameters
describing the structural system, probabilistic methods are preferred. Moreover, these
methods give insights and perspectives that deterministic analysis cannot procure.
For these reasons, seismic probabilistic risk assessment (PRA) has emerged as a useful
tool in dam safety [28], and fragility estimates play an essential role within the frame
of a risk assessment. Fragility curves describe the probability of a structure being dama-
ged beyond a speciﬁc limit state for various levels of ground shaking. Seismic fragility
analysis of concrete dams is in its early development stage. Few examples are currently
available [34, 54, 85], and most of the studies use simpliﬁed modeling assumptions (linear
or uncalibrated models, simpliﬁed approach for ﬂuid-structure interaction, etc.) and ne-
glect important sources of uncertainty. For instance, these studies suppose that material
properties are uniform and homogeneous over all the structural domain. However, due to
the large scale of concrete dams, spatial variability could be an important source of uncer-
tainty and could aﬀect the performance of the structure. The importance of considering
spatial variation when assessing reliability has gained awareness, in the last decades, in
the ﬁelds of materials and geotechnical engineering [74]. Currently, few analysis of dams
have included the spatial variation of modeling parameters [5], and no study has clearly
evaluated its inﬂuence on fragility.
This paper presents the fragility analysis of a speciﬁc concrete gravity dam and includes
the eﬀects of spatial variation of parameters on the fragilities. A comparison between fragi-
lity curves with spatially invariant and spatially variable parameters allows an assessment
of the inﬂuence of this additional source of uncertainty. Finite element techniques are used
to model the dam and interactions with the foundation and reservoir. Aleatoric and epis-
temic sources of uncertainty related to the ground motions, material properties and other
modeling parameters are considered in the fragility analysis using a sampling procedure
to generate statiscally signiﬁcant samples of the model. Nonlinear seismic time-history
analyses are performed to estimate the fragility curves for limit states of sliding at the
rock interface or at lift-joints within the concrete body. Finally, spatial variation of the
angle of friction is modeled using random ﬁelds and is included in the fragility analysis.
The approach is applied to Outardes-3 dam, the largest concrete gravity dam located in
Quebec, taking advantage of the existing data from prior in situ forced-vibration tests per-
formed to determine the dam’s dynamic characteristics, and to calibrate bi-dimensional
and three-dimensional numerical models [76].
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5.2 OVERVIEW OF SEISMIC FRAGILITY METHODOLOGY
The fragility expresses the ability of a structural system to withstand or resist a speciﬁc
seismic event [85]. In other words, the fragility, Pf (y), deﬁnes the conditional probability
that an engineered system reaches a structural limit state (LS) for a given ground motion
intensity measure (IM) as shown in the following equation :
Pf (y) = P [LS|IM = y] (5.1)
In this equation, y is the control or demand variable that deﬁnes the ground motion
intensity and must be described in units consistent with the seismic hazard.
In order to develop the fragility curves, a simulation based approach is used in this pa-
per ; the fragility curves are generated using nonlinear time-history analyses. The fragilities
also intend to account for the uncertainties related to the ground motions and modeling
parameters. Instead of proposing a new methodology to develop the fragility curves, this
paper uses an existing approach to evaluate the vulnerability of a speciﬁc concrete gravity
dam in Quebec, and oﬀers new contributions regarding the inﬂuence of spatial variation
of modeling parameters on the fragility analysis. An overview of the approach is provided
here while additional details can be found in Tekie and Ellingwood [85] and Ghanaat et
al. [33].
At ﬁrst, statiscally signiﬁcant samples of the dam system are derived using Latin Hy-
percube Sampling (LHS). LHS is a variance reduction sampling method that stratiﬁes
variable marginal distributions in order to fully cover the range of each variable in a more
eﬃcient way than pure Monte Carlo sampling [59]. LHS was used herein to obtain a total
of 20 dam samples by sampling the uncertain modeling parameters. Each sample is then
randomly paired with a set of vertical and horizontal ground motions in order to propagate
uncertainty in the ground motion and modeling parameters through the fragility analysis.
The 20 sets of ground motions are scaled to a speciﬁc seismic intensity, and nonlinear
analyses are performed on each earthquake-dam sample. The results of the nonlinear
analysis are then used to compute the probability of failure, Pf , at this given seismic
intensity. The probability of failure is a point estimate of the fragility and can be computed
as the relative frequency of samples exceeding a damage level for a given limit state. The
damage levels used in this study are based on expert judgment and are presented later in
this paper.
The fragility curves are constructed by varying the seismic intensity parametrically to
eight intensity values for a total of 160 simulations. In this study, the spectral acceleration
at the fundamental frequency, Sa(T1), is chosen as the intensity measure, since it has been
proven to be a good intensity measure when studying a speciﬁc structure with a small
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fundamental period, like a dam, and performing incremental dynamic analysis [90]. In
addition, the seismic hazard is usually available in terms of spectral acceleration.
Thus, for each damage level for a given limit state, eight point estimates of the fragility,
corresponding to eight Sa(T1) values, are obtained, and a probability distribution is ﬁt to
estimate the fragility curve as shown in Fig. 5.1. Diﬀerent probability distributions and
ﬁtting techniques will be compared to determine the best fragility estimate.
0 0.2 0.4 0.6 0.8 1 1.2
0
0.2
0.4
0.6
0.8
1
S a−T1  (g)
P[L
S|S
a−
T1
]
Figure 5.1 – Example of fragility curve development
5.3 MODELING OF OUTARDES-3 DAM
This study focus on a particular dam, the Outardes-3 dam, to develop fragility curves
and to examine the inﬂuence of spatial variation. Part of the Manicouagan-Outardes
hydroelectric complex, the dam was chosen for its simple and quasisymmetric geometry.
The model fully includes all interaction phenomena (dam-water-foundation) that have
a signiﬁcant inﬂuence on the seismic response of the dam and nonlinearities are used
to model the failure and behavior of concrete and rock materials. Furthermore, forced-
vibration test results are available for calibration of the numerical dam model dynamic
characteristics [76]. The dam is located on the Outardes River in northeastern Quebec and
was completed in 1968. It is currently the largest gravity dam in Quebec, with 19 unkeyed
monoliths, a maximum crest height of 78m and a crest length of 300m. The foundation
materials are anorthosite gabbro and granite gneiss rock. Fig. 5.2 shows an aerial view of
the dam and the cross-section of the highest monolith.
5.3.1 Finite Element Model
Due to the simple geometry of the dam, the seismic fragility is evaluated for a single
monolith only. The highest monolith was considered, and the geometric properties of this
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 (a)  (b)
Figure 5.2 – Outardes-3 dam ; (a) aerial view ; (b) cross-section
monolith can be found on Fig. 5.2. The model was developed using the computer program
LS-Dyna [52], an explicit ﬁnite element code. It consists of a 14.2-m 3D slice (the width
of a monolith) of the dam, and includes a portion of the foundation rock and the water
reservoir as shown in Fig. 5.3. All components are modeled with 8-node solid element with
one-point integration, and the movements are limited to the upstream-downstream and
vertical direction while out of plane movements are prevented.
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Figure 5.3 – Details of the dam-water-foundation ﬁnite element model
The foundation, including its mass, is modeled as part of the dam model to take into
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account the dam-foundation interaction. This allows inclusion of the inertia, ﬂexibility
and damping eﬀects of the foundation. Linear elastic materials are used to model the
behavior of concrete and foundation rock. The foundation model extends three times the
height of the dam in the upstream and downstream direction and two times the height for
the depth. In addition, non-reﬂecting boundaries [55] are used at the bottom, upstream
and downstream sides of the foundation to avoid reﬂection of seismic waves back to the
dam in order to model a semi-inﬁnite behavior and to allow radiation damping. A typical
hysteretic damping of 10% is also used for the foundation, which is equal to 5% viscous
damping [87].
Dam-reservoir interaction is considered by using ﬂuid elements with the physical pro-
perties of water for modeling the reservoir. The reservoir elements are modeled using a
Lagrangian formulation, with a linear polynomial equation of state representing a com-
pressible ﬂuid. Cavitation and dynamic viscosity of water are neglected, and the reservoir
is considered to be of a constant depth of 76.6m. A non-reﬂecting boundary condition is
also used at the upstream face of the reservoir to ensure that energy is not trapped in the
reservoir, and to enable water pressure waves propagation and transmission, thus enabling
damping in the ﬂuid mesh. Following recommendations of USBR [87], a sliding contact
with zero friction is used to model the interface between the dam and the reservoir. The
reservoir is tied with the foundation, except near the upstream face of the dam where
a sliding contact with zero friction is used to avoid separation at the reservoir and dam
interface and to maintain reservoir load during the sliding of the dam.
The eﬀects of uplift pressures are considered by using a typical bilinear uplift distribu-
tion and the static distribution of the uplift pressures remains unchanged during seismic
analysis as prescribed by USACE [89] ; dynamic eﬀects on the uplift are neglected.
5.3.2 Model Nonlinearity
Since sliding at the base or within the dam is commonly used to evaluate the stability
of a concrete gravity dam, it is deﬁned as the primary failure mode of interest in this study.
Preliminary linear analyses were performed to identify the areas of high tensile stresses
and, therefore, where cracking and sliding could occur. In all analyses, tensile stresses
always occur at the dam-foundation interface and the lift-joint located at the neck of the
dam (change of slope on the downstream face of the dam). Modiﬁcations were made to
the model to constrain the nonlinearities in these two areas only by using tiebreak contact
elements with a tension-shear failure criterion as shown on Fig. 5.3 ; the rest of the dam
has a linear elastic behavior.
Before failure, tiebreak contact elements transmit compression, tension and shear forces,
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and allows an interaction between the shear and tensile resistances. After failure, tiebreak
contacts behave like compression-only contacts ; resistance is limited to friction and se-
paration between the dam and the foundation is possible. These contacts also allow a
gradual propagation of the failure throughout the interface since the failure criterion is
evaluated independently for each tied node.
5.3.3 Calibration of the Numerical Model
The numerical dam model was calibrated using results from in situ forced-vibration
tests and tests performed on concrete samples taken at several locations on the actual
dam. An eccentric-mass shaker and a total of 10 accelerometers were used, in diﬀerent
conﬁgurations, to identify the resonant frequencies, mode shapes and modal damping ra-
tios [76]. Since a single monolith is modeled, the calibration is limited to the fundamental
frequency of the dam-reservoir-foundation system. From the recorded test data, the funda-
mental frequency was identiﬁed to be 4.9Hz with a corresponding modal damping ratio of
2.6%. Since the material model used for the reservoir is not available for a modal analysis
in LS-Dyna, the calibration was conducted using free vibration analysis of the numerical
model with the contact surfaces tied as shown on Fig. 5.4 [61,69]. A load was applied to
the crest of the dam and was suddenly released. From the nodal displacements and ve-
locities calculated at the crest, the fundamental frequency was extracted using a Fourier
analysis.
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Figure 5.4 – Free vibration test of the numerical model - Dam crest displacement
The moduli of elasticity of concrete and rock were modiﬁed until an adequate match
was found with the measured fundamental frequency ; care was taken to keep concrete mo-
dulus within the range experimentally measured in lab (21 to 33GPa), and rock modulus
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within a reasonable range. With the material properties listed in Table 5.1, a fundamen-
tal frequency of 4.0Hz was found. The 20% diﬀerence with the measured fundamental
frequency is explained by the fact that only the tallest monolith was modeled. In reality,
the height of the dam decreases rapidly. The current model is then limited to an approxi-
mate prediction of the fundamental frequency, and a higher frequency value would require
unrealistic material properties. However, the calculated frequency is close to the value of
4.04Hz obtained by Proulx and Paultre [76] with a calibrated bi-dimensional model of the
same monolith using EAGD-84 [29].
Table 5.1 – Material properties of the calibrated model
Concrete Rock Water
Density ρ (kg/m3) 2400 2700 1000
Elastic modulus E (GPa) 32.0 75.0 0.7 × 10−3
Bulk modulus K (GPa) - - 2.18
Poisson ratio ν 0.20 0.33 0.49995
Damping ratio ξ (%) 1.5 5.0 -
The total damping of the system was also calculated using the vibration decay of the
calibration analysis. The total damping of the calibrated model is 2.64%, which compares
very well with the damping measured during the forced-vibration tests (2.6%).
5.4 UNCERTAINTY MODELING
All uncertainty sources that have a signiﬁcant impact on the structural performance
of the system need to be included in the fragility analysis. The two main sources of
uncertainty considered in this study are ground motion and modeling parameters.
5.4.1 Ground Motion
Seismic fragility analysis requires a representative suite of ground motion time histories
(GMTHs) to capture inherent uncertainty such as the earthquake source, wave propagation
and site characteristics. Given that historical records of strong ground motion in Quebec
are not available, synthetic GMTHs developed by Atkinson [6] were used. These GMTHs
were developed for eastern Canada and soil site Class A, corresponding to hard rock, using
the stochastic ﬁnite-fault method, and calibrated using information from past large events
and recordings of small to moderate earthquakes.
The ground motions were simulated for two magnitudes and two fault distance ranges
each : 10-15 and 20-30 km for M6 ; and 15-25 and 50-100 km for M7. A number of 15
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realizations with 3 components each were produced for each set for a total of 180 simu-
lations. For the seismic fragility analysis of Outardes-3 dam, a total of 20 diﬀerent suites
of horizontal and vertical GMTHs were selected from the 4 diﬀerent sets. These GMTHs
are those that most closely match the National Building Code of Canada [67] uniform
hazard spectrum at the dam site between the periods of 0.1 and 1.0 s using Atkinson [6]
scaling method. The source-to-site distances are between 11 and 50 km. Fig. 5.5 shows the
response spectra of the 20 horizontal GMTHs scaled to the target spectrum, the GMTHs
mean spectrum, μ, and the mean ± one standard deviation spectra, μ ± σ. The displayed
dispersion in this ﬁgure shows a good picture of the aleatoric uncertainty related to ground
motions.
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Figure 5.5 – Response spectra of selected records
The vertical to horizontal peak acceleration ratio (V/H ratio) is also considered as
an additional source of uncertainty. Peak acceleration ratio is used instead of spectral
acceleration ratio since dams are mostly rigid in the vertical direction. Studies have shown
that, in general, the V/H ratio varies between 0.3 and 1.0 depending on the magnitude,
distance range and site characteristics [44]. As limited data is available for eastern Canada,
the V/H ratio is assumed to follow a uniform distribution with lower and upper bounds
of 0.5 and 0.8 (see Table 5.2).
As the GMTHs are applied at the base of the numerical model and the inertia of the
foundation is considered, great care was taken to deconvolve the ground motions. Each
ground-surface acceleration time history is applied at the base of the foundation and
accelerations are extracted at the top of the foundation. Correction factors are calculated
in the frequency domain and applied to the original input motion. The correction factors
are equal to the ratio between the target and computed amplitudes for each frequency. This
process is repeated until the diﬀerence between the response spectrum of the deconvolved
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and target time histories is less than 5% for periods between 0.1 and 1.0 s and less than
10% elsewhere [77, 80].
5.4.2 Modeling Parameters
The fragility analysis needs to reﬂect the epistemic and aleatoric uncertainties in ma-
terial properties and other random variables aﬀecting the seismic response of the dam.
Table 5.2 shows the nine modeling parameters considered in this study and their associa-
ted probability density functions. The moduli of elasticity of concrete and rock are not
considered as uncertain variables since these values were determined during the calibration
of the numerical model. All other modeling parameters not listed are kept constant using
their best estimate.
Table 5.2 – Uncertain parameters included in analytical model
Modeling parameter Probability distribution Distribution parameters Units
V/H ratio Uniform L = 0.5 U = 0.8 -
Damping Lognormal λ = −2.99 ζ = 0.35 %
Drain eﬃciency Uniform L = 0 U = 66 %
Concrete-rock cohesion Uniform L = 0.3 U = 2.0 MPa
Concrete-concrete cohesion Uniform L = 0.9 U = 2.5 MPa
Concrete-rock tensile strength Uniform L = 0.2 U = 1.5 MPa
Concrete-concrete tensile strength Uniform L = 0.3 U = 2.0 MPa
Concrete-rock angle of friction Uniform L = 42 U = 55 ◦
Concrete-concrete angle of friction Uniform L = 45 U = 55 ◦
Since no material investigations are available for Outardes-3 dam, the probability dis-
tributions of material properties are deﬁned from the literature and empirical data of
similar dams [15,23,53]. The uniform distribution is used for all parameters, except dam-
ping, since it is the maximum entropy probability distribution when data is limited to
an upper and lower bound. Following work by Ghanaat et al. [33], the concrete damping
is assumed to be lognormally distributed with a median value of 5% and a lognormal
standard deviation of 0.35. This leads to concrete damping values between 2.8 and 9.7%
and to total system damping between 3.6 and 7.3%. Concrete damping ratios higher than
those obtained from model calibration are used because seismic excitations are more im-
portant than vibration test loads, and the dam behaves linearly during such tests. Thus,
more important energy dissipative mechanisms are expected and must be accounted for.
Finally, for drain eﬃciency, the lower limit is the undrained condition and the upper limit
of 66% is the maximum eﬃciency recommended by USBR [87].
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5.4.3 Sensitivity Study
Since many parameters are considered in the fragility assessment, a sensitivity study
using an analysis of variance (ANOVA) is performed to evaluate the signiﬁcance of each
parameter and understand the impacts of parameter variation on the structural response.
This study will also give insights on which critical parameters should be considered when
studying the inﬂuence of spatial variation, and which parameters should be primarily
investigated to reduce uncertainty. The two responses considered in the study are the
sliding at the base and at the neck of the dam.
An ANOVA using a two-level fractional factorial design is performed. This experimen-
tal design has the advantage to allow a reduced number of simulations compared to a
full factorial design. Only the main eﬀects are considered, and this design requires 32
simulations or runs with diﬀerent combinations of upper (+) and lower (-) levels of the
modeling parameters. The lower and upper levels are the lower and upper bounds of the
uniform distributions listed in Table 5.2. For the lognormal distribution, the lower and
upper levels are taken as the 5th and 95th percentiles. Four replicates of the design, each
with a diﬀerent set of vertical and horizontal ground motions, are used to allow a reliable
deﬁnition of signiﬁcant parameters. The vertical GMTHs are scaled with respect to the
horizontal GMTHs using the V/H ratio. For each run, a nonlinear time-history analysis is
performed, and the sliding responses at the base and at the neck of the dam are monitored.
For each type of response, an ANOVA is conducted ; the design pattern and the ANOVA
were generated by using the statistical software Design-Expert [81]. The general formula-
tion for ANOVA can be found in Montgomery [65] or other statistical analysis textbooks.
The hypothesis tests of the ANOVA are given in terms of a p-value, which denotes if the
parameter is signiﬁcant. A smaller p-value indicates greater evidence that the parameter
has an inﬂuence on the dam system response, and a typical cutoﬀ value of α = 0.05 was
adopted here. Results of the ANOVA are shown in Table 5.3, where the boldfaced p-values
are smaller than α = 0.05 and indicate statistically signiﬁcant parameters.
Fig. 5.6 also shows the perturbation of each signiﬁcant parameter on the sliding res-
ponse of the dam. This ﬁgure coupled with the ANOVA Table 5.3 clearly shows that the
concrete-rock angle of friction and the drain eﬃciency are the most signiﬁcant parameters
for base sliding ; another less signiﬁcant parameter is the concrete-rock cohesion. For the
neck sliding, the damping is the most signiﬁcant parameter, while concrete-concrete angle
of friction and tensile strength are also important. The V/H ratio is also found to be signi-
ﬁcant in both cases, which emphasizes the importance of this source of uncertainty. For
the neck sliding, the p-value of 0.067 associated with the concrete-rock angle of friction
is close to the 0.05 cutoﬀ level. Thus, this parameter might be signiﬁcant, and this would
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Table 5.3 – p-values from ANOVA summarizing signiﬁcant
parameters for base and neck sliding of the dam
Modeling parameter Base sliding Neck sliding
V/H ratio 0.046 0.010
Damping 0.115 0.000
Drain eﬃciency 0.000 0.676
Concrete-rock cohesion 0.011 0.925
Concrete-concrete cohesion 0.609 0.911
Concrete-rock tensile strength 0.111 0.680
Concrete-concrete tensile strength 0.221 0.000
Concrete-rock angle of friction 0.000 0.067
Concrete-concrete angle of friction 0.835 0.000
Boldfaced p-values indicate statistical signiﬁcance of the parameter
also indicate an interaction between the base and neck sliding. Further discussion about
these results is presented in the subsequent section.
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Figure 5.6 – Main eﬀects plot showing perturbation of signiﬁcant parameters and their
inﬂuence on : (a) base sliding ; (b) neck sliding
Overall results from the sensitivity study reveal that all but two of the uncertain
modeling parameters have a statistically signiﬁcant eﬀect on at least one of the critical
dam response variables. Studies in other ﬁelds of structural engineering have shown that
fragility analysis can be limited to signiﬁcant parameters only [71]. Since no such results
are available for dams, all parameters will be in included in the fragility analysis.
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5.5 FRAGILITY CURVE DEVELOPMENT
5.5.1 Limit States
Multiple limit states, related to structural failure modes, can be of interest for the
development of fragility curves of concrete gravity dams. These failure modes include
concrete cracking or crushing, foundation material failure, sliding, rotational stability or
drift of the top of the dam relative to the base. This study mainly focuses on sliding as
it is the most probable failure mode when evaluating the stability performance of well-
designed gravity dams. Following the results of the preliminary analysis, two limit states
are considered :
– Sliding at the concrete-rock interface located at the base of the dam ;
– Sliding at the concrete lift-joint located at the neck of the dam.
To evaluate the robustness of the dam performance, diﬀerent damage levels or progres-
sively more severe limit states need to be used [28]. Supporting databases are currently
limited, and there is a lack of available information in the literature about performance
levels for nonlinear analysis of dam and about acceptable damage levels for sliding. The
diﬀerent damage levels used in this study are presented in Table 5.4 and are adapted
from Tekie and Ellingwood [85] with the expert judgment of dam engineers at Hydro-
Quebec. Due to the lack of available information, these values are assumed deterministic ;
no uncertainty are associated with them.
Table 5.4 – Damage levels for base sliding and
neck sliding limit states
Damage level Base sliding Neck Sliding
Slight/Minor damage Incipient sliding
Moderate damage 25 mm
Extensive damage 50 mm
Major damage 150 mm 100 mm
Incipient sliding would only cause minor or slight damage since well-designed and
well-constructed dams should be able to tolerate small deformation or displacement and
remain stable [17]. A sliding displacement of 25mm would cause moderate damage to the
drain system, and this would result in an increase of the uplift pressure and therefore
in a probable increase of the sliding displacement. Sliding of 50mm would cause severe
damage to the drains and make them ineﬀective. The value of 50mm is also deﬁned as the
maximum reasonable sliding displacement by Fenves and Chavez [30]. Finally, a sliding
displacement of 150mm at the base or 100mm at the neck would cause unacceptable
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diﬀerential movements with the adjacent monoliths and could, eventually, cause loss of
reservoir control.
5.5.2 Nonlinear Seismic Analysis
With the series of ground motions and the nine uncertain parameters deﬁned above, 20
earthquake-dam samples were generated using LHS, and nonlinear time-history analyses
were conducted. The 20 horizontal GMTHs were scaled to yield Sa(T1 = 0.25 s) values of
0.1, 0.2, 0.3, 0.4, 0.5, 0.7, 0.9 and 1.1 g and the vertical GMTHs were scaled with respect
to the horizontal GMTHs using the V/H ratio.
The 160 simulations required approximately 1,000 CPU-hours for completion using
compute nodes with two 2.1 GHz AMD 12 cores processors and 32 GB RAM. The sliding
response at the base and the neck are monitored, and the maximum sliding displacements
are computed for each analysis. An example of sliding displacement time histories is pre-
sented in Fig. 5.7. This ﬁgure shows the neck and base sliding responses of a dam sample
subjected to vertical and horizontal ground motions with an intensity of Sa(T1) = 0.4 g.
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Figure 5.7 – Example of sliding response at the base and neck of the dam
Also, a closer examination of the sliding response and failure criterion results allows a
better understanding of the nonlinear behavior of the dam. For the sliding at the base of
the dam, the failure of the tiebreak contacts occurs only by shear failure in most cases,
and in all cases the cracking or shear failure starts at the upstream face and propagates
toward the downstream face. These results are consistent with the sensitivity study where
concrete-rock tensile strength was not found to be signiﬁcant. For the sliding at the neck of
the dam, cracking starts either at the upstream or downstream face of the dam. In all cases,
the failure of the tiebreak contacts occurs by tensile strength failure and the upper block of
the dam can undergo signiﬁcant rocking that greatly increases the sliding displacements.
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Again, these results explain the high p-value obtained for concrete-concrete cohesion in
the sensitivity study. Furthermore, the numerical results indicate an interaction between
the upper block and the rest of the dam. In fact, the neck sliding can be delayed or greatly
reduced if the base sliding occurs ﬁrst or if the base sliding displacements are important.
The same interaction was found by Ghanaat et al. [34] and is believed to be inﬂuenced by
the ground motion characteristics. This interaction could explain the concrete-rock angle
of friction p-value close to 0.05 for the neck sliding response.
5.5.3 Fragility Curves
Using the results of the nonlinear analysis and the methodology presented earlier, a
total of eight fragility curves (i.e. two limit states with four damage levels of interest) was
estimated. For each damage levels for the base sliding and neck sliding limit states, eight
point estimates of the fragility corresponding to the eight Sa(T1) levels of ground motion
scaling were obtained, and a probability distribution was ﬁt (Fig. 5.1).
Many studies in diﬀerent ﬁelds of structural engineering (e.g. bridges ; steel and concrete
frames ; dams) have shown that a lognormal cumulative distribution function (CDF) can
be used to depict the fragility model [79, 85]. However, many interrogations arise as to
whether this distribution is the best estimate particularly for failures modes or system
types not extensively studied in the past such as dams. Therefore, two other distributions,
the Weibull and Normal distributions, are also compared to the lognormal distribution
given their historic application to structural fragility modeling. Moreover, to estimate the
distribution parameters, two ﬁtting methods are compared ; these methods are the least
squares estimation (LSE) and the maximum-likelihood estimation (MLE).
For the comparison, four diﬀerent goodness-of-ﬁt measures are considered : the coef-
ﬁcient of determination R2, the root mean square error (RMSE), the symmetric mean
absolute percentage error (SMAPE) and the maximum absolute error (MAE) which is
closely related to the Kolmogorov-Smirnov test. Good distributions and ﬁtting methods
should have high R2 values and low RMSE, SMAPE and MAE values. Average values
of the goodness-of-ﬁt measures over the 8 fragility curves are shown in Table 5.5 for the
diﬀerent combinations of distributions and ﬁtting methods. Table 5.5 also presents a re-
ference index (RI) that provide a performance measure for each of the six combinations.
The RI is simply the average of the normalized averages of the four goodness-of-ﬁt mea-
sures [35]. For the speciﬁc case of average R2 for the lognormal distribution and MLE, the
normalized average is :
0.994 − min(Average R2)
max(Average R2) − min(Average R2)
(5.2)
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The same calculation is made for RMSE, SMAPE and MAE, but along the proper increa-
sing/decreasing direction. Looking at the RI in Table 5.5, the lognormal distribution is
the most suitable distribution ; the lognormal CDF is described by :
Pf (y) = Φ
[
ln(y/mR)
βR
]
(5.3)
where Φ is the standard normal cumulative distribution function, mR is the median ca-
pacity, expressed with the same ground motion intensity measure as y, and βR is the
logarithmic standard deviation of the capacity. Also according to Table 5.5, LSE is the
best estimator for these two parameters.
Table 5.5 – Average goodness-of-ﬁt measures for the diﬀerent probability
distributions and ﬁtting methods
Distribution and Average Average Average Average Reference index
ﬁtting method R2 RMSE SMAPE MAE (RI )
Lognormal - MLE 0.994 0.028 0.252 0.059 0.825
Lognormal - LSE 0.996 0.024 0.253 0.045 0.985
Weibull - MLE 0.990 0.034 0.252 0.079 0.533
Weibull - LSE 0.994 0.028 0.254 0.054 0.832
Normal - MLE 0.987 0.039 0.367 0.090 0.104
Normal - LSE 0.991 0.032 0.366 0.062 0.462
With these results, the fragility curves are computed for the diﬀerent damage levels for
the base sliding and neck sliding limit states and are shown in Fig. 5.8. Table 5.6 shows
the median and logarithmic standard deviation for the diﬀerent fragility curves ; these
parameters are expressed in term of spectral accelerations. Lilliefors tests at a 5% signiﬁ-
cance level were also performed on each fragility curve and conﬁrmed that the lognormal
distribution is a suitable estimate of the fragility in all cases. The Lilliefors test is a spe-
cial case of the Kolmogorov-Smirnov test, applicable when the distribution parameters are
determined from the same data as they are being compared with [48].
The results of the fragility analysis oﬀer insights on the vulnerability of the dam and risk
of damage for various levels of hazard. For instance, the fragility curves on Fig. 5.8 show
that for an earthquake with Sa(T = 0.25 s) = 0.21 g (which correspond to a recurrence
interval of 2 475 years at the dam site), there is a 27% probability of incipient sliding
and minor damage at the base, and a 9% probability of minor damage at the neck. The
probability of suﬀering more severe sliding and damage is less than 5% and 1% for the
base and the neck respectively. Such quantitative informations on the performance of the
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Figure 5.8 – Fragility curves for : (a) base sliding ; (b) neck sliding
Table 5.6 – Lognormal parameters for base and
neck sliding fragility curves
Limit state
Base sliding Neck Sliding
Damage level mR (g) βR mR (g) βR
Slight/Minor 0.303 0.606 0.355 0.391
Moderate 0.441 0.448 0.466 0.324
Extensive 0.559 0.394 0.567 0.318
Major 0.932 0.521 0.751 0.298
dam are useful to dam owners for managing uncertainties and supporting cost-eﬀective
decisions on risk mitigation and rehabilitation strategies.
5.6 INFLUENCE OF SPATIAL VARIATION OF ANGLE OF FRICTION
The fragility approach was found to be eﬃcient and adequate for Outardes-3 dam.
Thus, this methodology can now be improved to include the eﬀects of spatial variation
of parameters. Due to the large spatial scale of dam, spatial variation of material proper-
ties could aﬀect the seismic performance of concrete gravity dam. These variations arise
from the heterogeneity of the concrete and rock materials and the construction methods
for concrete-rock and lift-joint interfaces. Most dam fragility studies neglect the spatial
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variation of material properties. Therefore, the original contribution of this paper is to in-
corporate spatial variation of modeling parameters in the sampling strategy and response
simulation to test the eﬀects of this additional source of uncertainty on the fragility of the
system.
The spatial variation considered herein is limited to angle of friction (AOF) since
concrete-rock AOF was found to be the most signiﬁcant parameter for base sliding, and
concrete-concrete AOF one of the most signiﬁcant parameter for neck sliding. Moreover,
the type of tiebreak contact elements used in the LS-Dyna model allows modiﬁcation
of the coeﬃcient of friction (i.e. tangent of the angle of friction) on each elements on a
contact interface ; however cohesion and tensile strength cannot be modiﬁed element by
element with this type of contact. Given the single monolith model of the dam previously
presented, the spatial variability is considered in the downstream/upstream direction only.
5.6.1 Random Field Modeling and Sampling
Random ﬁeld theory is generally used to represent the spatial variability of a system
or parameter within that system and model an autocorrelation structure over space. The
random ﬁeld, H(x), of a physical parameter, can be simply represented as the sum of its
mean-value component, μ(x), and its ﬂuctuating component, a(x), where x is a position
vector. The function μ(x) is deterministic, whereas a(x) is a random function with a mean
of zero and is expressed by the autocovariance function [70]
Caa(x,x′) = E [a(x)a(x′)] (5.4)
where x and x′ are two locations in the variable space.
In this study, the only modeling parameters that are considered to be spatially variable
are the concrete-rock and concrete-concrete AOF. The probability distributions shown in
Table 5.2 are used to deﬁne uniformly distributed random ﬁelds. These ﬁelds are obtained
from normally distributed (Gaussian), homogeneous and isotropic random ﬁelds. This
implies that the mean and variance are constant at any location in the ﬁeld and that
the covariance between two points is only a function of the distance ξ = |x − x′|. In this
speciﬁc case, the autocovariance function is :
Caa(ξ, σ0) = σ20ρaa(ξ) (5.5)
in which σ0 is the standard deviation and ρaa(ξ) is the autocorrelation function with
ρaa(0) = 1. Thus, the random ﬁelds of concrete-rock and concrete-concrete AOF are
completely deﬁned by their mean, variance and correlation length [82]. The correlation
length d is a characteristic parameter of the correlation function ρ(ξ) and represents the
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distance over which the values of the property exhibit strong correlation. A property with
a large correlation length is spatially invariant, while a property with a small correlation
length will display strong variation.
Uniformly distributed random ﬁelds, U(x), are derived by generating spatially correla-
ted Gaussian random ﬁelds, G(x), with zero mean, unit variance and a given correlation
length, and using the following inverse transformation :
U(x) = L + (U − L)Φ(G(x)) (5.6)
where L and U are respectively the lower and upper bound of the AOF uniform dis-
tributions in Table 5.2. The random ﬁelds are characterized by the square exponential
correlation function
ρ(ξij) = exp
⎡⎣−(ξij
d
)2⎤⎦ (5.7)
in which ξij is the distance between points i and j in the random ﬁeld. This function
is recommended when available information about the correlation structure is limited to
only a correlation length [82]. Since no correlation data is available for Outardes-3 dam,
correlation lengths of 61.5, 30.8 and 15.4m will be considered at the base while correlation
lengths of 9.4 and 4.7m will be considered at the neck.
In order to be used with a ﬁnite element analysis, the AOF random ﬁelds must be
discretized. Many discretization methods are available, and a review of these methods can
be found in Matthies et al. [58]. One of the simplest methods is the midpoint method,
which was introduced by Der Kiureghian and Ke [20] and consists in using the centroid
of each element to approximate the value of the random ﬁeld within the element. This
method is very easy to implement in a commercial ﬁnite element software since the AOF
value stays constant over each mesh element, but it tends to over-represent the variability
of the random ﬁeld within each element. For its simplicity, the midpoint method is adopted
and the random ﬁeld discretization coincides with the ﬁnite element mesh at the base and
neck of the dam. Thus, the random ﬁelds are discretized in 20 elements at the base and
10 elements at the neck in the upstream/downstream direction. Also, with the midpoint
method, the minimum correlation length should be 4 times the distance between two
discretization points [20] ; this criterion is respected here.
Sampling techniques can now be used to generate realizations representing the statistics
of the AOF random ﬁelds. In order to be consistent with the fragility methodology, Latin
Hypercube Sampling (LHS) is used. The LHS method proposed by Olsson and Sand-
berg [70] is adopted since it includes a reduction of spurious correlation in input data,
and allows eﬃcient generation and sampling of random ﬁelds with respect to the margi-
nal distribution (via Eq. (5.6)), the correlation structure, and the discretization method
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used. However, the correlation-reduction procedure requires the number of realizations to
be larger than the number of random variables, and this is a severe restriction when the
random ﬁeld is discretized to coincide with the ﬁnite element mesh. In the adopted me-
thod, this restriction is relaxed by the mean of a principal component analysis employed
in conjunction with LHS. As in the fragility analysis, 20 realizations are generated for the
three diﬀerent correlation lengths at the base and the two correlation lengths at the neck.
5.6.2 Fragility Curves with Spatial Variation of Parameters
In order to consider the other sources of uncertainty in the fragility analysis, the gene-
rated random ﬁelds are randomly paired with the other modeling parameters and GMTHs.
However, to facilitate the comparison between the diﬀerent correlation length cases and
the spatially invariant case, the same random permutation matrix is used to generate
the earthquake-dam samples in all cases. Therefore, for a given sample with spatial va-
riation, the average AOF value over the random ﬁeld should be approximately equal to
the AOF value of the same sample without spatial variation. This assumption highlights
only the inﬂuence of the spatial variation and correlation length. The spatially invariant
case corresponds to the fragility curves developed earlier, where no spatial variation was
included. Moreover, the spatial variation for the concrete-rock and concrete-concrete AOF
are studied independently.
Nonlinear time history analyses were performed on each on the 20 samples for all the
diﬀerent correlation lengths at the eight diﬀerent spectral accelerations presented above.
This resulted in a total of 800 nonlinear analysis. An example of sliding displacements at
the base for the diﬀerent correlation lengths is presented in Fig. 5.9. This ﬁgure shows the
response of a dam sample subjected to ground motions with Sa(T1) = 0.5 g, and reveals
that the sliding response is aﬀected by the spatial variation of the AOF ; the spatial
variability can increase by 30% or decrease by 10% the maximum sliding displacement.
Furthermore, there is no trend between the sliding displacements and the correlation
length. This lack of trend was expected since sliding is also strongly dependent on the
normal stress, and the normal stress is not constant on the sliding interface. Consequently,
a random ﬁeld with a small correlation length could have higher AOF values in the region
of high compressive stress than a random ﬁeld with a longer correlation length, or vice-
versa. Thus, the correlation length is not as important as the realization of the AOF at
location of higher compressive stresses.
The results of the nonlinear analysis are used to estimate the fragility curves using
the same methodology presented above. Fig. 5.10 shows the fragility curves obtained for
the four diﬀerent damage levels and the diﬀerent correlation lengths for base sliding and
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Figure 5.9 – Example of the inﬂuence of spatial variation on the response of the dam
neck sliding. The fragility curves developed with spatially invariant parameters are also
presented for comparison. It is evident from Fig. 5.10 that the impact of spatial variation
of AOF on the fragility of the dam system is minimal. In fact, the spatial variation has
a minor impact on the dam response when the sliding displacements are small, while the
spatial variation seems to be only signiﬁcant when the sliding displacements are important.
Thus, with the damage levels used herein, the fragilities developed considering the spatial
variations of AOF are nearly the same as those neglecting the spatial variability of this
parameter. For base and neck sliding, the median values diﬀer only by 0.0-6.1% in all cases,
whereas the dispersion diﬀer by 0.0-9.1% for the ﬁrst three damage levels. However, for
the most severe damage level, the dispersion can diﬀer up to 23% due to the higher sliding
displacement associated with this damage level. The minimal inﬂuence of spatial variation
can be explained by the fact that, in general, the uncertainty in the ground motions
dominates the variability in the structural response and overshadows the contribution of
other sources of uncertainty [71, 85]. For these reasons, it may be adequate, except for
severe damage from sliding, to neglect the spatial variability of AOF for this speciﬁc dam
since it adds complexity to the analysis and has a slight impact on the fragility of the dam
system.
5.7 CONCLUSIONS
This paper presented the development of fragility curves for concrete gravity dams
that consider uncertainties in the ground motions, the modeling parameters and the spa-
tial variability of material properties. The approach was applied to evaluate the seismic
vulnerability of Outardes-3 dam, the largest concrete gravity dam in Quebec. Fragility
curves were developed using Latin Hypercube Sampling in conjunction with nonlinear
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Figure 5.10 – Fragility curves with spatial variation of angle of friction for : (a) base
sliding ; (b) neck sliding
time-history analysis. This method was found to be practical, eﬃcient and easy to im-
plement even for the complex dam model employed. Like in other ﬁelds of structural
engineering, the lognormal distribution was found to be the most suitable distribution to
estimate the fragility curves from the numerical results. Limit states were restrained to sli-
ding at the dam base and lift-joints since sliding stability is usually employed to evaluated
the safety performance of concrete dams. Moreover, preliminary analysis have conﬁrmed
that these two failures modes are the most likely to happen under seismic loading.
Advanced ﬁnite element techniques were used to deal with the system complexity.
Unlike other available dam fragility studies, the numerical model was calibrated using
forced-vibration dynamic tests and compared with an already existing calibrated model.
This allowed validation of the dynamic behavior of the model and reduction of the epis-
temic uncertainties related to modeling assumptions and modeling parameters such as
the moduli of elasticity of concrete and rock. Prior to the fragility analysis, a sensitivity
study was performed ; this study was limited to modeling parameters having no or slight
inﬂuence on the calibration of the model. The results have shown that drain eﬃciency and
concrete-rock AOF are the most signiﬁcant parameters for base sliding while damping,
and concrete-concrete AOF and tensile strength are the most important for neck sliding.
Thus, these parameters should be primarily characterized to reduce the uncertainty in the
fragility analysis. Finally, the sensitivity study has shown the importance of accounting
for variability between the horizontal and vertical components of the ground motions, a
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source of uncertainty often neglected in other studies which aﬀects the dam neck and base
sliding.
The major contribution of this paper was to include spatial variation of modeling para-
meters in the fragility analysis. Fragility curves developed considering spatial variation of
angle of friction are nearly identical to those developed with spatially invariant parameters.
However, if large sliding displacements are expected, spatial variation might be important.
Therefore, with the damage levels used in this study, spatial variation of the AOF can be
neglected for this dam, and eﬀorts could be better-spent in addressing other important
sources of uncertainty like the ground motions, the treatment of the most signiﬁcant mo-
deling parameters and the modeling assumptions. These remarks and conclusions are only
applicable to the angle of friction since spatial variation of other signiﬁcant parameters
was not modeled.
Nonetheless, the fragility curves developed here give quantitative information about the
seismic vulnerability of a speciﬁc concrete gravity dam. These perspectives on vulnerability
are the major beneﬁt of fragility curves over deterministic analysis, and can help dam
owners and decision makers to develop adequate and cost-eﬀective risk mitigation and
rehabilitation measures in a context of limited resources and budget. However, a limitation
of the current study is the lack of data to deﬁne damage levels, resorting to judgement
of the dam owners to deﬁne displacement levels of interest for their decision making.
Further research is needed in order to build supporting database necessary and useful
for probabilistic assessment of concrete gravity dams and hydraulic structures. Another
possible future development is to study the inﬂuence of modeling assumptions on the
fragility in order to reduce the computational burden of fragility analysis of complex
systems like dams.
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Chapitre 6
Conclusion
6.1 SOMMAIRE ET CONCLUSIONS
La plupart des barrages-poids, au Québec, ont été construits entre les années 50 et
90 avec des méthodes d’analyse et des charges sismiques que l’on peut juger inadéquates
selon l’état actuel des connaissances. Par conséquent, il est essentiel d’évaluer la sécu-
rité et le risque associé aux ouvrages existants. Actuellement, des méthodes déterministes
sont utilisées pour évaluer la sécurité d’un ouvrage hydraulique. Cependant, ces méthodes
négligent plusieurs sources d’incertitude et n’oﬀrent pas une image complète de la vulné-
rabilité d’une structure. Pour ces raisons, les analyses probabilistes du risque sont plus
adaptées et les courbes de fragilité jouent un rôle essentiel dans le cadre de ces analyses.
Bien que paraissant tout à fait adaptées pour l’étude de la sécurité sismique des ouvrages
hydrauliques, et notamment des barrages-poids, ces courbes sont actuellement très peu
utilisées dans ce contexte.
Les objectifs du projet de recherche étaient donc : d’établir une méthodologie pour
développer des courbes de fragilité applicables aux barrages-poids en béton ; de générer les
courbes de fragilité pour le barrage aux Outardes-3 ; de développer un modèle numérique
adéquat pour ce barrage ; d’étudier la sensibilité de la réponse sismique aux paramètres
incertains ; et d’étudier l’eﬀet de la variation spatiale des paramètres sur la fragilité
Le barrage-poids aux Outardes-3 a été modélisé à l’aide de la méthode des éléments
ﬁnis. Le logiciel commercial LS-Dyna a été utilisé et le modèle inclut les diﬀérentes inter-
actions entre le barrage, le réservoir et la fondation. Par ailleurs, au contraire des quelques
études de fragilité disponibles pour d’autres ouvrages, le modèle numérique a été cali-
bré à partir de résultats d’essais dynamiques sous vibrations forcées et comparé avec un
modèle calibré déjà existant. Cette calibration a permis de s’assurer que le modèle nu-
mérique représentait adéquatement le comportement dynamique du barrage et de réduire
l’incertitude épistémique associée aux hypothèses et paramètres de modélisation.
Les courbes de fragilité ont été développées à l’aide d’une méthode d’échantillonnage
avec normalisation de l’intensité sismique. En fait, des analyses dynamiques non linéaires
couplées avec la méthode du Latin Hypercube Simulation ont permis d’estimer la fragilité
de façon ponctuelle pour huit niveaux d’intensité sismique. Diﬀérentes distributions de
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probabilité ont ensuite été comparées aﬁn de déterminer laquelle permettait d’estimer la
fragilité le plus adéquatement. Comme dans les autres domaines du génie civil, il a été
démontré que la distribution log-normale était la plus adéquate pour un barrage-poids.
Cette étude était limitée à deux états limites d’endommagement, soit le glissement à la
base et le glissement aux joints de reprise, le glissement étant généralement le mode de
rupture le plus probable pour des barrages bien conçus et bien construits. De plus, des
analyses préliminaires ont conﬁrmé que ces deux modes de rupture sont les plus probables
pour le barrage aux Outardes-3. Les courbes de fragilité obtenues pour ces deux états
limites possèdent une excellente corrélation avec les résultats des simulations numériques.
Les résultats obtenus montrent donc que la méthodologie de développement établie est
adéquate, eﬃcace, pratique et simple d’utilisation.
La méthode de développement des courbes de fragilité a permis d’inclure les incer-
titudes associées à plusieurs paramètres de modélisation dont le niveau de connaissance
est incomplet. Le caractère aléatoire de la sollicitation sismique a également été intégré
aux analyses puisqu’un ensemble d’accélérogrammes synthétiques représentatifs du site du
barrage a été considéré. Ce projet oﬀre ainsi des résultats spéciﬁques et plus adaptés à cet
ouvrage que les traditionnelles méthodes déterministes qui considèrent un même facteur
de sécurité pour tous les ouvrages, quel que soit le degré de connaissances et d’incertitude
de l’ouvrage à l’étude.
Une étude de sensibilité a été réalisée aﬁn d’évaluer l’inﬂuence des diﬀérents paramètres
incertains sur la réponse sismique du barrage. Les résultats de cette analyse ont permis de
déterminer que l’eﬃcacité des drains et l’angle de friction béton-roc étaient les paramètres
les plus signiﬁcatifs pour le glissement à la base, alors que l’amortissement, l’angle de
friction et la résistance à la traction béton-béton étaient les plus importants pour le
glissement aux joints de reprise. Ainsi, aﬁn de réduire l’incertitude associée aux courbes de
fragilité, il faudrait principalement mieux caractériser ces paramètres. De plus, cette étude
a fait ressortir l’importance de considérer la variabilité entre les composantes horizontale
et verticale d’un séisme, cette source d’incertitude étant généralement négligée dans la
littérature, mais incluse dans ce projet.
Finalement, la principale contribution du projet de recherche était d’inclure la varia-
tion spatiale des paramètres dans l’étude de fragilité. Très peu d’études, dans le domaine
des barrages, considèrent la variation spatiale et aucune n’a évalué l’inﬂuence de cette
source d’incertitude sur la fragilité d’un barrage. La variation spatiale des coeﬃcients de
friction béton-béton et béton-roc a été modélisée à l’aide de champs aléatoires corrélés.
Les résultats des analyses ont montré que pour de faibles amplitudes de glissement, la
variation spatiale a un impact minime. Par contre, pour de grandes amplitudes, l’impact
est beaucoup plus important. Ainsi, avec les niveaux de dommages utilisés dans ce projet,
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la variation spatiale a très peu d’inﬂuence sur la fragilité du barrage aux Outardes-3. En
fait, les courbes de fragilité développées en considérant la variation spatiale sont presque
identiques à celles sans cette variation. Il est donc possible de négliger cette source d’in-
certitude et les ressources devraient être investies aﬁn de caractériser d’autres sources
d’incertitude plus importantes telles que la sollicitation sismique. Il est à noter que ces
conclusions ne s’appliquent qu’à l’angle de friction puisque la variation spatiale des autres
paramètres signiﬁcatifs (cohésion et résistance à la traction) n’a pas pu être étudiée.
Malgré tout, les courbes de fragilité possèdent un avantage majeur par rapport aux
études déterministes. Elles permettent d’oﬀrir des informations quantitatives et des pers-
pectives sur la vulnérabilité sismique et le risque que présente un barrage. Par exemple,
pour une accélération spectrale, évaluée à la période fondamentale du barrage aux Outardes-
3, de 0,21 g (ce qui correspond à une probabilité de dépassement de 2% en 50 ans), la
probabilité de subir des dommages mineurs et un glissement faible à la base du barrage est
de 30%. La probabilité de subir des dommages plus importants est inférieure à 5%, ce qui
est relativement faible. En fonction du niveau de risque souhaité, de telles informations
permettent d’aider les propriétaires et gestionnaires de barrages à mieux planiﬁer et mettre
en place des mesures de mitigation ou de réhabilitation adéquates, et ce, de façon beau-
coup plus eﬃcace dans un contexte de ressources et de budget limités. Dans ce contexte,
les courbes de fragilité se révèlent être des outils très prometteurs pour l’évaluation des
structures hydrauliques.
6.2 PERSPECTIVES DE RECHERCHE
Les travaux eﬀectués lors de cette recherche ont soulevé certaines problématiques qui
méritent d’être étudiées et corrigées et les travaux de recherche pourraient également être
complétés par des études supplémentaires. Les projets de recherche suivants sont donc
recommandés :
– Déﬁnition de critères de performance et d’états limites d’endommage-
ment. La principale faiblesse de la méthodologie utilisée est le manque de données
aﬁn de déﬁnir les niveaux d’endommagement. Très peu d’études sont disponibles
sur le sujet et les niveaux de dommages sont généralement basés sur le jugement
d’experts, ce qui laisse une grande place à la subjectivité. Des projets de recherche
sont donc essentiels aﬁn d’assembler ces bases de données nécessaires à l’évaluation
probabiliste des structures hydrauliques.
– Étude de l’inﬂuence des paramètres incertains sur la fragilité. Dans la pré-
sente étude, seule l’inﬂuence des paramètres incertains sur la réponse sismique a
été étudiée. Il serait donc pertinent d’évaluer l’inﬂuence des diﬀérentes sources d’in-
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certitude sur la fragilité du système. Cette étude permettrait de déterminer quelles
sources d’incertitude sont prédominantes et quels paramètres devraient être étudiés
davantage aﬁn de réduire l’incertitude associée aux courbes de fragilité.
– Développement des courbes de fragilité avec un modèle tridimensionnel.
Les modèles bidimensionnels négligent plusieurs phénomènes qui peuvent s’avérer
importants pour le comportement dynamique d’un barrage. Par ailleurs, l’utilisation
d’un modèle tridimensionnel permettrait une calibration plus adéquate du modèle
numérique. Les courbes de fragilité d’un modèle tridimensionnel pourraient être com-
parées avec celle du présent projet aﬁn de déterminer l’inﬂuence et la nécessité d’une
modélisation tridimensionnelle.
– Étude de l’impact des hypothèses de modélisation sur la fragilité du sys-
tème étudié. Certaines hypothèses de modélisation apportent peut-être une com-
plexité non nécessaire. Il serait donc intéressant d’étudier l’impact des hypothèses de
modélisation sur la fragilité aﬁn de connaître la conséquence d’une éventuelle simpli-
ﬁcation de celles-ci sur les résultats obtenus et aﬁn d’alléger le coût de calcul associé
au développement des courbes de fragilité.
– Étude de l’eﬃcacité de diﬀérentes mesures de réhabilitation. Il serait inté-
ressant d’évaluer l’eﬀet de diﬀérentes méthodes de réhabilitation ou de mitigation
des risques sur les courbes de fragilité. Ceci permettrait de déterminer quelles mé-
thodes sont les plus eﬃcaces et optimales. Les courbes de fragilité de barrages tels
que construits, comme le barrage aux Outardes-3, pourraient être utilisées aﬁn de ce
faire.
– Comparaison de diﬀérentes méthodes de sélection des accélérogrammes.
Dans la présente étude, les mêmes accélérogrammes sont utilisés pour tous les niveaux
d’intensité sismique. Cependant, les caractéristiques de séismes de forte intensité sont
très diﬀérentes de celles de séismes de faible intensité ; il serait donc plus optimal
de sélectionner diﬀérents séismes à chaque niveau d’intensité. Ainsi, il serait inté-
ressant de comparer les résultats de l’étude actuelle avec ceux obtenus en utilisant
une méthode de sélection des accélérogrammes permettant de choisir des séismes
caractéristiques de chaque niveau d’intensité.
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